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In questo lavoro viene studiato il comportamento strutturale del padiglione 
Kraepelin, edificio appartenente al complesso ospedaliero di Volterra. 
Partendo da una breve introduzione storico-evolutiva dell’ex plesso manicomiale, 
si intraprende il processo di conoscenza del fabbricato articolato in una prima fase 
di analisi storico-critica seguita dalla fase di rilievo dei materiali e delle strutture. 
Sulla base dei risultati viene dunque realizzato un modello strutturale a 
macroelementi, utilizzando la schematizzazione a telaio equivalente. Le verifiche 
strutturali sono condotte sotto l'effetto dei carichi statici, alla luce sia delle vecchie 
normative, sia di quelle vigenti (NTC’08), e successivamente sotto l'azione dei 
carichi sismici, attraverso l’analisi statica non lineare, implementata con l’ausilio 
del software 3muri. 
In base agli esiti delle analisi che hanno individuato le carenze strutturali dello 
stato attuale, è stata proposta una serie di interventi atti a migliorare la 
sismoresistenza dell'edificio. In particolare sono state analizzate alcune ipotesi: 
l'irrigidimento dei solai del primo impalcato, l’incatenamento delle pareti nella 
direzione longitudinale e la tamponatura di vani attualmente già chiusi in maniera 
strutturalmente inefficace. Di ogni ipotesi è stata effettuata l'analisi critica. 
E’ stato inoltre svolto uno studio parametrico, al fine di individuare i tempi di 
ritorno dell'azione sismica in grado di condurre la struttura allo stato limite di 
salvaguardia della vita in funzione di un moltiplicatore delle resistenze della 
muratura (fm; τ) e per diversi valori dei moduli elastici del materiale (E; G). 
Questa analisi ha consentito di valutare l'efficacia del miglioramento delle 
caratteristiche meccaniche della muratura, ai fini del raggiungimento del valore 
del tempo di ritorno dell'azione sismica richiesto dall'attuale normativa per gli 
stati limiti previsti. 
In una fase successiva, la combinazione dei singoli interventi proposti 
precedentemente, effettuata nell'ambito dell'analisi parametrica descritta, offre 
l'opportunità di una discussione critica sull’efficacia e le modalità operative delle 
diverse strategie di consolidamento. 
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Lo studio dell’edificio termina con un’analisi cinematica lineare dei meccanismi 
locali più probabili, ovvero il ribaltamento semplice di un pannello murario e la 
flessione verticale di una facciata. 
La tesi termina con la valutazione dell’indice di rischio relativo allo stato attuale e 
di quello conseguente alla realizzazione degli interventi giudicati più significativi. 
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1 – SISMICITA’ DEL TERRITORIO 
 
 
1.1   La sismicità in Italia 
 
L’Italia, se paragonata al resto del mondo, non è tra i siti dove si concentrano né i 
terremoti più forti né quelli più distruttivi. La pericolosità sismica del territorio 
italiano può considerarsi medio-alta nel contesto mediterraneo e addirittura 
modesta rispetto ad altre zone del pianeta. Infatti, ogni anno nel mondo accadono 
diversi milioni di terremoti, stando a quanto  stima uno  dei  principali  centri  
sismologici  internazionali  ovvero il  National Earthquake Information Center 
(NEIC) del servizio geologico degli Stati Uniti. Il NEIC ne localizza ogni anno tra 
12.000 e 14.000, di cui 60 sono classificati come significativi ossia in grado di 
produrre danni considerevoli o morti e circa 20 quelli di forte intensità, con 
magnitudo superiore a 7.0. 
 
 
Figura 1.1– Mappa delle zone sismiche nel mondo 
 
La sismicità di un territorio è direttamente proporzionale alla frequenza con cui si 
manifestano i terremoti. La sismicità italiana dipende essenzialmente dalla sua 
particolare posizione geografica, perché è situata al margine di convergenza tra 
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due grandi placche, quella africana e quella euroasiatica. Le placche in questione 
convergono lungo una direzione Nord-Ovest/Sud-Est. 
Analizzando nello specifico, la Sicilia settentrionale e la Calabria sono 
caratterizzate da una tettonica compressiva che comporta un'elevata sismicità 
profonda. Spostandosi verso Nord tutta l'area appenninica è caratterizzata da una 
tettonica distensiva in direzione Nord-Est/Sud-Ovest. Sul versante occidentale 
dell'Appennino settentrionale (Garfagnana, Mugello e Casentino) sono presenti 
una serie di bacini distensivi, che comportano un'elevata attività sismica dell'area. 
Le catena montuosa delle Alpi infine, è interessata da una tettonica compressiva 
in direzione Nord-Sud che si manifesta soprattutto con l'elevata sismicità 
dell'Italia nord-orientale. 
 
L’Italia è una paese caratterizzato da un’antica e lunga tradizione scritta: la 
conoscenza della sismicità è resa possibile dal grande numero di documenti e 
informazioni sugli effetti che nel passato i terremoti hanno provocato nelle diverse 
aree geografiche della nostra penisola. Per ciascuna sappiamo quanti terremoti l’ 
hanno interessata, almeno nell’intervallo di tempo per il quale sono disponibili le 
informazioni, e quanto sono stati forti. Questo è il primo passo verso la 
definizione della “pericolosità sismica”, cioè la definizione di uno degli elementi 
necessari a valutare il rischio sismico di un territorio. 
Il nostro Paese, negli ultimi 2500 anni, è stato interessato da più di 30.000 eventi 
sismici di media e forte intensità (superiore al IV-V grado della scala Mercalli), 
dei quali circa 560 di intensità uguale o superiore all’VIII grado (in media uno 
ogni 4 anni e mezzo). 
Solo nel XX secolo, ben 7 terremoti hanno avuto una magnitudo uguale o 
superiore a 6.5 (con effetti classificabili tra il X e XI grado Mercalli). L’Italia è 
dunque un paese ad elevata “sismicità”, caratterizzato da aree nelle quali i 
terremoti avvengono spesso ma sono di bassa energia (ad esempio: Colli Albani a 
Sud di Roma, area vesuviana, area etnea), altre invece dove i terremoti avvengono 
più raramente ma sono di elevata energia (ad esempio appennino calabro e Sicilia 
orientale). 
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Considerando i terremoti fino al VI grado della scala Mercalli, che producono 
cioè solo danni lievi, a parte la Sardegna, tutto il territorio nazionale è stato 
almeno una volta interessato da una scossa di questa intensità. Se consideriamo 
eventi di intensità superiore, non sono mai stati interessati il Piemonte, parte della 
Lombardia e dell’Alto Adige, la costa tirrenica dalla Versilia al Fiume Volturno, 
quella adriatica a sud di Ancona (escluso il Gargano) ed il Salento. 
Dal 1900 ad oggi si sono verificati 30 terremoti molto forti (Mw≥5.8), alcuni dei 
quali sono stati catastrofici. Qui di seguito vengono riportati in ordine 
cronologico. Il più forte tra questi è il terremoto che nel 1908 distrusse Messina e 
Reggio Calabria. 
 
Tabella 1.1– Forti terremoti in Italia (Mw  5.5) dal 1900 ad oggi. Fonte INGV 
 
Dal confronto tra l’elenco dei terremoti recenti e la mappa dei terremoti italiani 
del passato (Figura 1.2), è facile notare che i terremoti spesso avvengono in zone 
già colpite in precedenza. Gli eventi storici più forti si sono verificati in Sicilia, 
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nelle Alpi orientali e lungo gli Appennini centro-meridionali, dall’Abruzzo alla 
Calabria. Terremoti importanti sono stati registrati anche nell’Appennino centro-
settentrionale e nel Gargano. 
 
Figura 1.2 – I forti terremoti in Italia (Mw  5.5) dall’anno 1000 al 2006. Fonte INGV. 
 
Al fine di attenuare gli effetti dei futuri terremoti e sulla base della sismicità del 
territorio, l’INGV ha definito la mappa della pericolosità sismica del territorio 
italiano (Figura 1.3). Questa si basa sull’analisi dei terremoti del passato, sulle 
informazioni geologiche disponibili e sulle conoscenze che si hanno sul modo in 
cui si propagano le onde (e quindi l’energia) dall’ipocentro all’area in esame. 
Confrontando tutte queste informazioni è possibile ottenere i valori di scuotimento 
del terreno in un dato luogo a causa di un probabile terremoto, vicino o lontano 
che sia: tali valori sono espressi in termini di accelerazione massima orizzontale 
del suolo rispetto a g (l’accelerazione di gravità). 
La mappa di pericolosità ha validità limitata nel tempo (10% di probabilità di 
superamento in 50 anni) e costituisce il riferimento per la classificazione sismica 
dei Comuni, oltre ad essere uno  strumento fondamentale per la realizzazione di 
misure di prevenzione che consentano di ridurre gli effetti dei terremoti, per 
esempio costruendo edifici resistenti alle vibrazioni più forti che possiamo 
aspettarci in una determinata zona. Un territorio avrà una pericolosità sismica 
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tanto più elevata quanto più probabile sarà, a parità di intervallo di tempo 
considerato, il verificarsi di un terremoto di una certa magnitudo. 
 
 
Figura 1.3 – Mappa di pericolosità sismica. Fonte INGV. 
 
 
1.2   Classificazione sismica del territorio Nazionale 
 
L’attenzione verso il concetto di prevenzione sismica del territorio italiano ha 
inizio nel primo decennio del ’900, con il R.D. del 18 Aprile 1909 n. 193, a 
seguito del disastroso terremoto che colpì nel 1908 i territori della Calabria e 
Sicilia (magnitudo 7.2). Da questo evento in poi si sono susseguite norme che 
classificavano il territorio italiano in due grandi categorie: aree sismiche, che 
comprendevano i territori colpiti da terremoti rilevanti, e tutto il resto dell’Italia, 
ritenuto non sismico. La prima classificazione sismica del territorio italiano fu 
promulgata con il Regio Decreto Legge 13 marzo 1927 n. 431. In questa norma 
era riportato un elenco dei comuni sismici italiani colpiti dai forti terremoti 
avvenuti dopo il  1908,  mentre  tutti  i  territori  colpiti  prima  di  tale  data (la  
maggior  parte  delle  zone sismiche d’Italia) non erano classificati come sismici 
e, conseguentemente, non vi era alcun obbligo di costruire nel rispetto della 
CAPITOLO 1 – SISMICITA’ DEL TERRITORIO 
8 
normativa suddetta. La lista originariamente consisteva, quindi, dei comuni della 
Sicilia e della Calabria, e veniva modificata dopo ogni evento sismico 
aggiungendovi semplicemente i nuovi comuni danneggiati. Nel 1974 fu 
promulgata una nuova normativa sismica nazionale contenente alcuni criteri di 
costruzione antisismica, e una nuova classificazione del territorio. La lista dei 
Comuni in cui dovevano essere applicate le norme costruttive era aggiornabile 
qualora le nuove conoscenze in materia lo suggerissero. Tuttavia fino al 1980 si 
continuò ancora semplicemente ad inserire i comuni nuovamente colpiti da 
terremoti. Gli studi sismologici e geologici che seguirono i terremoti del 1976 in 
Friuli e del 1980 in Irpinia, svolti nell'ambito del Progetto Finalizzato 
Geodinamica del Consiglio Nazionale delle Ricerche (C.N.R.), portarono ad un 
sostanziale sviluppo delle conoscenze sulla sismicità del territorio nazionale e 
permisero la formulazione di una proposta di classificazione sismica basata, per la 
prima volta in Italia, su indagini di tipo probabilistico della sismicità. La proposta 
del C.N.R. fu presentata al governo e tradotta in una serie di decreti da parte del 
Ministero dei Lavori Pubblici, tra il 1980 ed il 1984, che classificarono 
complessivamente 2.965 comuni italiani su di un totale di 8.102, corrispondenti al 
45% della superficie del territorio nazionale, nel quale risiede il 40% della 
popolazione. Una classificazione più sistematica del territorio arriva soltanto nel 
2003, quando tutto il territorio nazionale viene classificato come sismico e 
suddiviso in 4 zone, caratterizzate da pericolosità sismica decrescente.  Il 
documento  di riferimento è l’O.P.C.M. n.3274 del 20 marzo 2003, “Primi 
elementi in materia di criteri generali per la classificazione sismica del territorio 
nazionale e di normative tecniche per le costruzioni in zona sismica" (G.U. n.105 
dell’8 maggio 2003) in cui vengono emanati i criteri di una nuova classificazione 
sismica del territorio nazionale, basati sull’analisi della probabilità che il territorio 
venga interessato in un certo intervallo di tempo (generalmente 50 anni) da un 
evento che superi una determinata soglia di magnitudo. Inoltre, a differenza di 
quanto previsto dalla normativa precedente, scompare il territorio “non 
classificato” (che veniva di fatto interpretato come “non sismico”). 
 
 
CAPITOLO 1 – SISMICITA’ DEL TERRITORIO 
9 
Ad ogni Comune viene attribuita una zona sismica sulla base della seguente 






E’ la zona più pericolosa, dove in passato si sono 





Nei comuni inseriti in questa zona in passato si sono 






I comuni inseriti in questa zona hanno avuto in 




sismicità molto bassa 
E’ la meno pericolosa. Nei comuni inseriti in questa 
zona le possibilità di danni sismici sono basse. 
 
Tabella 1.2 – Zone sismiche. 
 
Nelle prime tre zone della nuova classificazione è prevista l’applicazione della 
progettazione sismica con livelli differenziati di severità. Per la zona 4, di nuova 
introduzione, viene data invece facoltà alle Regioni di imporre o meno l’obbligo 
della progettazione antisismica.  
 
 
Figura 1.4 - Zone sismiche del territorio italiano nel 2003. 
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A ciascuna zona viene attribuito un valore dell’azione sismica utile per la 
progettazione, espresso in termini di accelerazione massima su suolo rigido (ag): 
 
-    Zona 1= 0,35 g; 
-    Zona 2= 0,25 g; 
-    Zona 3= 0,15 g; 
-    Zona 4= 0,05 g. 
 
Sulla base della nuova classificazione risultano esserci 725 comuni in zona 1, 
2344 comuni in zona 2, 3488 comuni in zona 3 e 3488 comuni in zona 4. 
 
Un ulteriore importante aggiornamento  dei  criteri  relativi  alla pericolosità 
sismica sul territorio nazionale è stato adottato successivamente, con l’O.P.C.M. 
n.3519 del 28 aprile 2006 "Criteri  generali per l'individuazione delle zone 
sismiche e per la formazione e l'aggiornamento degli elenchi delle medesime 
zone". 
L’O.P.C.M. n.3519/2006 detta i criteri generali per l'individuazione delle zone 
sismiche e per la formazione e l'aggiornamento degli elenchi delle medesime. 
Sostanzialmente l'Ordinanza riprende la suddivisione (introdotta 
dall'O.P.C.M.3274/2003) del territorio italiano in quattro zone, introducendo degli 
intervalli di accelerazione (ag), con probabilità di superamento pari al 10% in 50 
anni, da attribuire alle 4 zone sismiche. Il risultato è la suddivisione del territorio 
in dodici fasce che perfezionano la vecchia classificazione dell’O.P.C.M. 
3274/2003. 
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Figura 1.5  – Mappa di pericolosità sismica del 2006. Fonte: INGV. 
 
Le attuali Norme Tecniche per le Costruzioni (Decreto Ministeriale del 14 
gennaio 2008), hanno modificato il ruolo che la classificazione sismica aveva ai 
fini progettuali: per ciascuna zona (e quindi territorio comunale) precedentemente 
veniva fornito un valore di accelerazione di picco e quindi di spettro di risposta 
elastico da utilizzare per il calcolo delle azioni sismiche. 
Dal 1 luglio 2009 con l’entrata in vigore delle Norme Tecniche per le Costruzioni 
del 2008, per ogni costruzione ci si deve riferire ad una accelerazione di 
riferimento “propria” individuata sulla base delle coordinate geografiche dell’area 
di progetto e in funzione della vita nominale dell’opera. Un valore di pericolosità 
di base, dunque, definito per ogni punto del territorio nazionale, su una maglia 
quadrata di 5 km di lato, indipendentemente dai confini amministrativi comunali. 
Sulla base del lavoro di affinamento e verifica della classificazione sismica fatta 
dalle Regioni nel 2012 è stata pubblicata dalla Protezione Civile una nuova mappa 
di classificazione sismica dei Comuni italiani. 
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Figura 1.6 – Zone sismiche del territorio italiano nel 2012. Fonte: INGV. 
 
 
1.3   Classificazione sismica del territorio della Regione Toscana 
 
La prima classificazione sismica della Toscana si ha con il Regio Decreto del 13 
marzo 1927 n.431 con il quale vengono dichiarati sismici poco più di 70 comuni 
appartenenti alle aree della Lunigiana, Garfagnana, Mugello, Alta Val Tiberina e 
Amiata. Come per il resto del territorio nazionale, i successivi decreti hanno 
apportato modifiche alla lista dei territori classificati come sismici o meno, sulla 
base del verificarsi di un evento sismico più o meno rilevante. In seguito 
all’evento sismico dell’Irpinia nel Novembre del 1980, furono adottati in tutto il 
territorio nazionale i Decreti Ministeriali relativi alla classificazione delle zone 
sismiche, tra cui quello relativo alla regione Toscana del 19 marzo 1982: con 
quest’ultimo la Toscana passò da 80 comuni classificati sismici a 182 
comprendendo il 75% del territorio e l’80% della popolazione. Tutti i comuni 
toscani classificati simici ricadevano in zona 2 (sismicità media) mentre il resto 
del territorio era considerato non sismico. Successivamente si arrivò a un nuovo 
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aggiornamento delle liste dei Comuni classificati con l’Ordinanza 3274 del 2003 e 
alla classificazione approvata con Deliberazione di GR del 19 giugno2006 n. 431, 
vigente fino al 2012. 
Nella nuova classificazione sismica, la Regione ha introdotto la zona 3s, nella 
quale sono stati inseriti comuni a bassa sismicità, dove è però obbligatoria 
l’applicazione delle norme tecniche previste per la zona 2. Il fine, teso al 
superamento della zona 3S, è anche quello di verificare per quali comuni 
(attualmente collocati in zona 3 e 3S) è possibile ipotizzare l’inserimento in zona 
sismica 2 e per quali la conferma nella zona sismica 3. 
Per l’aggiornamento della classificazione sismica regionale sono state utilizzate le 
seguenti modalità di analisi, contrassegnate da differenti step di approfondimento: 
 STEP1: Selezione dei comuni di zona 3 e 3S con presenza di aree ad 
accelerazione ag>0.15g; 
 STEP2: Calcolo per ognuno dei suddetti comuni della percentuale di area ad 
accelerazione ag>0.15g; 
 STEP3: Calcolo per ognuno dei comuni della percentuale di popolazione 
residente e di abitazioni presenti in area ad accelerazione ag>0.15g. 
 
L’applicazione di questi criteri ha portato alle seguenti modifiche nella 
classificazione dei Comuni della regione Toscana. Su un totale di 287 comuni: 
- 90 sono stati inseriti in zona 2 (31,3% del territorio regionale), ad alta sismicità; 
- 106 in zona 3s (36,9% della superficie), a bassa sismicità; 
- 67 in zona 3 (23,3% della superficie), con possibilità di modesti scuotimenti; 
- 24 in zona 4 (8,3%), la meno pericolosa. 
 
In generale l’aggiornamento prevedeva il riassetto dei comuni in 3 sole classi: 
 
 
Zona 2 (95comuni) 
Comuni confermati in zona 2 90 
Comuni che entrano in zona 2 da zona 3s 1 
Comuni che entrano in zona 2 da zona 3 4 
Zona 3 (168 
comuni) 
Comuni confermati in zona 3 63 
 




Zona 4 (24 comuni) 
 




Tabella 1.3 – Riepilogo generale dell’aggiornamento della classificazione sismica della Regione 
Toscana. 
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Gli stessi dati consultabili dalla Tabella 1.3 sono riscontrabili in Figura 1.7, in cui 
si evidenzia il confronto con la classificazione del territorio ai sensi della delibera 
di Giunta n° 431/2006. 
 
 
Figura 1.7 – Aggiornamento della classificazione sismica del territorio toscano a confronto con la 
classificazione del territorio ai sensi della delibera di Giunta n°431/2006. 
 
Per quanto riguarda la provincia di Pisa, tutti i Comuni fanno parte della zona 3. Il 
comune di Volterra, luogo di interesse per il presente lavoro di tesi, faceva già 
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2 – IL PADIGLIONE KRAEPELIN DEL 
COMPLESSO OSPEDALIERO DI VOLTERRA 
 
 
2.1   Evoluzione e storia del presidio ospedaliero 
 
Il nucleo generatore del complesso manicomiale è identificabile nel convento di 
San Girolamo al Velloso (sec. XV), ubicato a circa un chilometro dalle mura 
medievali a sud di Volterra. In seguito alla soppressione degli ordini religiosi 
(1866) il Comune di Volterra ne acquisisce la proprietà, unitamente all'esteso 
terreno detto "Le Vigne", nel 1875. Parte del convento e sue pertinenze, dal 1881, 
sono poi concesse in uso alla Congregazione di Carità, quale amministratrice 
dell'Ospizio di Mendicità. Il patrimonio originario è costituito da un legato di 
Giuseppe Niccolò Viti e da una somma di denaro inizialmente raccolta per erigere 
un monumento a Pio IX. Dal 1888, per iniziativa del cav. Aurelio Caioli, 
presidente della Congregazione di Carità di Volterra, di concerto con il Prefetto di 
Pisa Giuseppe Senales, i primi malati mentali della provincia di Pisa, fino a quel 
momento trasferiti al San Niccolò di Siena, trovano ospitalità nella sezione 
Dementi dell'Ospizio di Mendicità di San Girolamo, grazie ai sensibili minori 
costi delle rette. Con il progressivo aumento dei ricoverati, in virtù delle nuove 
convenzioni stipulate dalla Congregazione di Carità con le provincie di Siena e 
Porto Maurizio l'ex-convento, fin dal 1891, nonostante gli interventi di 
adeguamento funzionale eseguiti, non è più in grado di sostenere adeguata 
ospitalità. A questa data, nella struttura, trovano posto, al piano superiore, due 
sezioni agitati uomini e una sezione donne. Al piano inferiore: la lavanderia, la 
cucina, il refettorio, alcuni locali per industrie, il guardaroba e la farmacia. Si 
rendono quindi necessarie diverse operazioni: il trasferimento dell'Ospizio di 
Mendicità in altra sede; la costruzione di nuovi padiglioni; la separazione degli 
spazi di gestione e amministrazione dell'Ospizio di Mendicità da quelli più 
propriamente manicomiali. In tale quadro, tra il 1891 e il 1897, la Congregazione 
di Carità promuove la costruzione di un “grande manicomio” secondo due 
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progetti, che non trovano esecuzione, redatti il primo dall’ingegnere Francesco 
Zanaboni di Siena (1891-1894) e l'altro da Filippo Allegri (1894-1899). 
Lo sviluppo del complesso manicomiale secondo il modello "aperto" procede, fin 
dal 1896, con continuità ma senza un progetto organico complessivo. Il primo 
padiglione misto (Krafft-Ebing poi Scabia), è costruito a breve distanza dall'ex-
convento di San Girolamo. Il 7 luglio 1896 è posta solennemente la prima pietra. 
Il Krafft-Ebing, inizialmente progettato a corte e in seguito realizzato con 
impianto planimetrico a "U" su due piani, è ultimato e inaugurato nel 
1898. L'anno successivo è istituita la carica di Direttore ed è approvato il 
capitolato di oneri per il servizio sanitario. Antonio Gammarelli e Augusto 
Giannelli assumono nell'ordine e per breve periodo, la direzione dell'Asilo 
Dementi. La direzione sanitaria è quindi affidata al padovano Luigi Scabia che, 
seguendo il criterio del manicomio a villaggio, autosufficiente e autonomo, 
fondato sulla terapia del lavoro nelle colonie agricole e nelle officine 
"terapeutiche", promuove e coordina lo sviluppo dell'assetto edilizio, grazie anche 
ad una instancabile azione tesa ad estendere le convenzioni con le altre provincie 
della Toscana e non solo. Con l'appoggio del presidente della Congregazione di 
Carità Michelangelo Inghirami, sostenitore dei progetti di ammodernamento e 
medicalizzazione dell'istituto, l'Asilo dei Dementi è riconosciuto come manicomio 
della città di Volterra sotto il titolo di Frenocomio di San Girolamo, in seguito 
eretto in Ente Morale con R.D. del 05/06/1902. Tra il 1901 e il 1903 l'istituto entra 
in possesso delle Ville Falconcini, Papignano e Inghirami, oltre al podere del 
Velloso (colonia agricola interna Zani). La Prefettura di Pisa, approva i progetti 
per la costruzione della nuova lavanderia (Morel), di un padiglione ad uso di 
refettori e sale soggiorno (Biffi poi Zacchia), costruito su due piani e ultimato nel 
1906. Tra il 1905 e il 1906 sono approvati anche i lavori di: sistemazione del 
guardaroba (ex convento San Girolamo); ristrutturazione della villa Falconcini 
(poi Kraepelin); costruzione di un nuovo padiglione per Osservazione 
(Lombroso). 
Sul finire del 1906, Filippo Allegri è impegnato nel progetto per la soprelevazione 
padiglione Zacchia e di un nuovo padiglione capace di centoquattro letti (Verga). 
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Ragioni finanziarie impongono la costruzione del solo padiglione Verga, che a 
causa di una prolungata sospensione dei lavori è ultimato nel 1910. Progettato su 
tre piani, secondo le più aggiornate tecniche edilizie manicomiali è dotato di 
gabinetti di chimica microscopica, fisiologica e batteriologica; di apparecchi 




Figura 2.1– Padiglione Verga, 1910. 
 
L'importanza assegnata al lavoro nella cura degli alienati, porta la Congregazione 
di Carità all'acquisto del podere e della casa colonica di San Girolamo per 
destinarlo a colonia agricola interna (1906). La stessa Congregazione, approva lo 
stanziamento per la soprelevazione del padiglione Biffi e l'ultimazione del 
padiglione Lombroso. Tra il 1910 e il 1916 lo sviluppo edilizio del manicomio 
procede con interventi di nuova costruzione, ampliamenti e ristrutturazioni affidati 
all'opera dei ricoverati, degli infermieri, degli operai dipendenti dall'istituto e, per 
i lavori più delicati, con incarico diretto a ditte locali o di fiducia. Nell'agosto 
1916 sono in costruzione il nuovo padiglione agitati (Biffi), oltre alla nuova cucina 
dell'istituto (Claude Bernard) e il forno e pastificio (Ramazzini), ultimati nel 
1918. 
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Figura 2.2 – Area di San Lazzero – Anno 1910. Sono visibili i padiglioni Krafft-Ebing, Morgagni, 
Morel, Verga, Kraepelin e Lombroso. 
 
Tra il 1916 e il 1918 il numero dei ricoverati subisce un incremento repentino, in 
virtù delle convenzioni stipulate con ospedali militari, centri di prima raccolta, 
amministrazioni provinciali e altri manicomi (Colorno, Vicenza, Verona) e la 
Congregazione di Carità accresce il proprio patrimonio fondiario con l'acquisto di 
numerosi poderi. Nel 1919 è istituito l'Ufficio tecnico del Frenocomio di San 
Girolamo. La disponibilità di manodopera interna dipendente e degli stessi 
ricoverati e infermieri, le officine fabbri, elettrica, la fornace, la falegnameria, 
tutte sotto il diretto controllo dell'Ufficio tecnico consentono di effettuare i lavori 
in economia, con notevole risparmio sul costo di costruzione. Non sempre, 
tuttavia, le opere sono eseguite a regola d'arte e non infrequenti sono i problemi di 
stabilità di strutture ed elementi. Le difficoltà finanziarie e di gestione 
amministrativa, anche per effetto di leggi più restrittive nei confronti delle Opere 
Pie, portano la Congregazione di Carità, a chiedere il trasferimento di tutti i beni 
immobili e mobili alla provincia di Pisa (01/11/1920), non cessano tuttavia i 
lavori di costruzione e ampliamento del complesso. 
L'ampliamento della lavanderia-guardaroba (Morel), con l'aggiunta di due 
padiglioncini simmetrici a pianta quadrata è attuato tra il 1921 e il 1923, l'anno 
seguente, iniziano i lavori per la costruzione del nuovo obitorio (Morgagni). In 
località Caggio, nel 1926, è avviata la costruzione del padiglione Morselli per i 
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ricoverati addetti alla colonia agricola, completato da un complesso a corte di 
annessi agricoli e dalla casa per il medico (Tullio Scabia). Al Poggio alle Croci, è 
costruito l'imponente padiglione per la colonia agricola femminile (Charcot), su 
due piani e con un fronte di oltre 100 metri (1926-1929). La Congregazione di 
Carità, promuove, a partire dal 1925 e a più riprese negli anni successivi, la 
costruzione di alloggi popolari da assegnare in affitto ai dipendenti dell'istituto, in 
località Golfuccio e Borgo S. Lazzero. Nel 1928 è approvato il progetto della 
infermeria donne (De Giovanni poi Mingazzini). Il nuovo fabbricato è 
inizialmente previsto a un piano, con due dormitori di testata simmetrici rispetto 
al corpo centrale a pianta rettangolare. Durante l'esecuzione dei lavori, l'Ufficio 
tecnico, per far fronte ai ricoverati della provincia di Savona, progetta il 
rialzamento di un piano di tutto il fabbricato (1929). Nel 1930 è approvata la 
costruzione di altro identico fabbricato per l'infermeria uomini (Baccelli), ultimato 
nel 1934 e disposto in linea e a breve distanza con l'altra infermeria. Nell'area 
compresa tra le due infermerie e a queste collegato per mezzo di corridoi coperti, 
si costruisce il padiglione Gabinetti scientifici e Sale operatorie. La villa del 
Direttore sanitario è ultimata nel 1930, unitamente alla quarta officina (Paracelso) 
completando in modo organico il complesso delle officine già esistenti. Nello 
stesso anno è approvato il progetto di ampliamento e rialzamento del padiglione 
Biffi con l'aggiunta di due nuovi dormitori e l'acquisto del podere la Tignamica, 
dove si progetta la costruzione di un nuovo padiglione e vari annessi per gli 
addetti alla colonia agricola (Tanzi). L'anno seguente sono in corso i lavori di 
ampliamento della colonia agricola Morselli in località Caggio e del padiglione 
malattie infettive donne (Koch) oltre che alla soprelevazione della lavanderia 
(Morel). 
CAPITOLO 2 – IL PADIGLIONE KRAEPELIN DEL COMPLESSO 




Figura 2.3 – Veduta parziale della lavanderia e guardaroba (padiglione Morel). 1932. 
Si osserva la ciminiera costruita nel 1917, demolita nel 1971. 
 
L'assoluta inadeguatezza della sistemazione dei ricoverati tubercolotici uomini in 
una baracca di legno del tipo "Spada" pone con urgenza la costruzione di un 
padiglione di isolamento (Maragliano), completato nel 1933. La località scelta per 
il fabbricato è il Poggio alle Croci, in posizione intermedia tra lo Charcot e il 
Ferri, quest'ultimo in fase di costruzione e destinato al ricovero dei giudiziari. 
Con R.D. del 05/06/1933 la denominazione di “Frenocomio di San Girolamo” è 
sostituita da “Ospedale Psichiatrico di Volterra”. Tra il 1933 e il 1934 si 
concludono sia i lavori iniziati nel periodo precedente, sia i nuovi che riguardano 
la costruzione dell’autorimessa, l'ampliamento del Kraepelin, l’edificazione del 
nuovo padiglione per accettazione e fagotteria (Tebaldi). Nello stesso periodo la 
colonia agricola interna di San Girolamo è completamente riconfigurata con la 
costruzione di quattro nuovi padiglioni (Darwin, Spallanzani, Canestrini e 
Mascagni), tutti a servizio del nuovo macello (Mendel).  
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Figura 2.4 – Veduta della strada principale interna e dei padiglioni circostanti, 1935. 
In primo piano i padiglioni Claude Bernard (cucina) e Ramazzini (forno e pastificio). 
In alto a destra il padiglione Charcot (colonia agricola femminile). 
 
Il 1934 è segnato dall’avvicendamento nel ruolo di direttore sanitario dell'istituto, 
con Giovanni De Nigris che succede a Luigi Scabia, che rimane l’artefice primo 
del manicomio villaggio e di un boom edilizio che Volterra non ha mai più 
conosciuto. 
Durante la direzione del De Nigris, che si conclude nel 1940, il manicomio 
raggiunge il numero massimo di presenze con oltre 4500 ricoverati. La 
Congregazione di Carità procede con l'acquisto dell'ex convento dei Cappuccini 
(S. Alessandro) per costituire una sezione distaccata per ammalati pensionati. Tra 
il 1934 e il 1935 hanno inizio e si concludono i lavori per l’adeguamento della 
rete elettrica, la sistemazione dei piazzali, la realizzazione di nuove strade a 
servizio dei padiglioni più recenti e, infine, la costruzione del nuovo padiglione 
femminile (Bianchi). Nello stesso periodo è completato l'ampliamento e la 
completa soprelevazione di un piano del padiglione Livi, la costruzione del nuovo 
imponente e celebrativo ingresso dell'ospedale psichiatrico e l’ultimazione del 
nuovo padiglione Tanzi alla colonia agricola in località Tignamica. Alla fine del 
1935 è completata la costruzione di un nuovo fabbricato (Cinema Teatro), 
CAPITOLO 2 – IL PADIGLIONE KRAEPELIN DEL COMPLESSO 
OSPEDALIERO DI VOLTERRA 
 
22 
costituito da un ampio salone a pianta rettangolare dotato di cabina 
cinematografica, utilizzato anche per riunioni, festeggiamenti e per la scuola 
infermieri. Un altro padiglione a tre piani per la sezione femminile (Chiarugi), 
progettato da Bruno Colivicchi, è ultimato nel 1937. Alla Società Standard 
Elettrica Italiana è affidata l'esecuzione degli impianti telefonico, 
radiomicrofonico e di intercettazione (1935-1937). Dopo l'entrata in vigore della 
legge n. 847/1937, l'ospedale psichiatrico di Volterra è decentrato dall'Ente 
comunale di Assistenza, sotto un’unica amministrazione denominata "Istituti 
Ospedalieri e di Ricovero della Città di Volterra". L'ospedale psichiatrico è 
presente con un proprio padiglione, alla XVIII edizione della fiera di Milano 
(1937), dove sono presenti un plastico, fotografie, grafici, diagrammi e statistiche 
riguardanti le numerose attività produttive nelle colonie agricole e nelle officine.  
L'avvento della guerra porta a un rallentamento sia delle nuove costruzioni sia dei 
lavori di manutenzione ordinaria e straordinaria. I bombardamenti del luglio 1944 
causano dieci morti e quaranta feriti, oltre che consistenti danni alla quasi totalità 
dei padiglioni. L'Ufficio tecnico segue la ristrutturazione dei padiglioni 
Cappuccini, Tanzi e Morselli. 
Nel 1955 vengono attuati interventi per la captazione dell'acqua da fonti vicine e 
si inaugura il "Cantiere di lavoro per operai disoccupati di Volterra", da 
impegnare nella generale sistemazione delle facciate dei padiglioni e la completa 
asfaltatura delle strade interne dell'istituto (1958). La costruzione della nuova 
cucina si impone come un intervento indispensabile, considerata l’inadeguatezza 
delle strutture e degli impianti di quella esistente (Claude Bernard), che sarà 
completamente ristrutturata e consolidata per divenire nel 1972  Centro Sociale. 
Nel 1967, i padiglioni Chiarugi, Bianchi, Cappuccini e la Villa il Giardino, 
unitamente ai terreni circostanti, sono donati all'Istituto Rieducazione Minorenni. 
Con finanziamento statale si procede alla completa ristrutturazione e alla 
soprelevazione di un piano, del vetusto padiglione Krafft-Ebing. La nuova 
struttura, intitolata a Luigi Scabia è inaugurata nel 1973. Tra il 1971 e 1973 sono 
eseguite, tra le altre, diverse demolizioni: la ciminiera in laterizio della lavanderia, 
costruita durante la prima guerra mondiale; l'ex-magazzino della farmacia con la 
CAPITOLO 2 – IL PADIGLIONE KRAEPELIN DEL COMPLESSO 
OSPEDALIERO DI VOLTERRA 
 
23 
sistemazione delle murature di sostegno e della scalinata di accesso al piazzale 
circostante; il cancello e le strutture murarie, in stile littorio, dell'ingresso 
principale e della portineria, per far posto ad aiuole spartitraffico a quattro corsie 
sulla s.s. n. 68.  
Un’indagine sulle condizioni di stabilità di tutte le strutture in laterizio armato e 
non, dei padiglioni costruiti con il contributo statale mette in luce una serie di 
criticità che interessano la quasi totalità dei padiglioni. Si rendono quindi 
necessari diversi lavori di consolidamento e sostituzione che si protraggono per 
oltre un quinquennio (1973-1978); gli edifici interessati sono il padiglione Biffi e 
Livi, quest’ultimo sarà dichiarato inagibile e chiuso nel 1975. Il Livi, tuttavia, non 
è l’unico dei padiglioni a versare in un pessimo stato di conservazione e a essere 
tutt’ora inagibile. 
 
Figura 2.5 – Ex padiglione Livi 1909-1911 (ampliato e soprelevato nel 1934). 
E’ inutilizzato dal 1975 e si trova in pessime condizioni di conservazione.  
 
Nel 1978, a seguito della entrata in vigore della Legge 180/78, conosciuta anche 
come “Legge Basaglia”, la quale inserì il malato di mente nel pieno contesto della 
medicina generale e decretò il superamento degli ospedali psichiatrici, iniziò lo 
smantellamento dell’Ospedale Psichiatrico. 
Quest’ultimo   comportò   pesanti   contraccolpi   all’economia   della   città   e   
determinò importanti problemi legati al riuso di un enorme patrimonio edificato e 
sproporzionato alle esigenze locali. Nel 1984 ha inizio il trasferimento 
dell'ospedale civile di Volterra, ubicato nel centro cittadino, nelle strutture 
CAPITOLO 2 – IL PADIGLIONE KRAEPELIN DEL COMPLESSO 
OSPEDALIERO DI VOLTERRA 
 
24 
dell'ospedale psichiatrico, con la denominazione di Spedali Riuniti di Santa Maria 













Figura 2.6– Area di San Lazzero – Anno 2010. 
 
L’assetto attuale dell’area ospedaliera di San Lazzero, con indicazione delle 
strutture in uso e della loro epoca costruttiva, è riportato nella Figura 2.7. 
 
 Figura 2.7 – Mappa di riferimento dell’intera area ospedaliera. 
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Ad oggi (2013) lo stato di conservazione degli edifici che compongono il 
complesso ospedaliero di Volterra è il seguente: 
Ottimo: ex padiglioni Koch, Biffi, Golgi (Corpo centrale), Verga, obitorio 
(Morgagni), ex-macello (Mendel), ex-lavanderia guardaroba (Morel). 
Buono: ex-centro sociale (Claude Bernard), Lombroso, Tebaldi, Zani, ex-
infermeria uomini (Baccelli - Mingazzini), ex officine (Galeno, Ippocrate, 
Paracelso, Cisalpino). 
Medio: ex padiglioni Scabia, Zacchia, Castiglioni, Golgi, ex farmacia Vidoni, 
cucina generale. 
Cattivo: ex padiglioni Kraepelin, Cinema Teatro, Sarteschi e Neurologico, 
Bianchi, ex-villa del Direttore (Domus Aeoli). 
Pessimo: ex-padiglioni Charcot, Chiarugi, Ferri, Maragliano, Livi, Ramazzini, 
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2.2   Prove di caratterizzazione meccanica delle murature 
 
Nell’ambito di un contratto tra il Dipartimento di Ingegneria Civile 
dell’Università di Pisa e l’Azienda USL 5 di Pisa è stata svolta una campagna di 
prove sperimentali da eseguire sul padiglione Livi dell’Ospedale di Volterra. 
L’edificio è in muratura mista di pietrame e laterizio con tessitura irregolare, 
costruito nei primi anni del 1900 ed interessato da successivi interventi di 
ampliamento. Presenta tre piani fuori terra ed ha una forma planimetrica a C. 
La maggior parte degli edifici del Presidio Ospedaliero di Volterra sono stati 
costruiti negli stessi anni dell’edificio Livi e presentano quindi gli stessi materiali 
e le stesse caratteristiche costruttive. Le prove hanno come finalità la 
determinazione delle caratteristiche meccaniche della muratura caotica di gran 
parte degli edifici presenti nell’area. 
La campagna di indagini condotta ha previsto la realizzazione delle seguenti 
tipologie di prove: 
- martinetto piatto singolo e doppio; 
- compressione diagonale; 
- taglio compressione su pannelli contrapposti. 
Da un’analisi critica dei risultati delle prove, si può affermare che la migliore 
stima dei parametri meccanici della muratura in questione si può ottenere 
attraverso metodi diversi: la resistenza a compressione può essere valutata dalla 
prova con martinetti piatti doppi (fmc = 0,8 MPa), mentre la resistenza a trazione 
può essere apprezzata in maniera affidabile attraverso la prova di compressione 
diagonale (ft = 0,05 MPa). I moduli di deformabilità possono essere indagati 
attraverso la prova TPT (ETPT = 3000 MPa, GTPT = 1100 MPa), così come pure la 
resistenza a trazione, solo nel caso in cui la crisi per fessurazione diagonale sia 
chiaramente riconoscibile.  
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Tabella 2.1 – Caratteristiche meccaniche della muratura oggetto di studio tratte dalle prove 
sperimentali condotte sull’edificio Livi. 
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2.3.   L’edificio Kraepelin 
 
Oggetto della presente tesi è l’approfondimento analitico della valutazione di 
vulnerabilità e rischio sismico dell’edificio Kraepelin. 
La valutazione della vulnerabilità sismica con criteri analitici necessita di 
informazioni geometriche, costruttive e meccaniche dell’edificio oggetto di 
studio. Le Norme Tecniche delle Costruzioni pubblicate con il D.M. 14 
gennaio 2008 e la Circolare applicativa, dettano a tal proposito delle linee guida 
per il rilevamento di tali informazioni riguardanti gli edifici esistenti, al fine di 
poter garantire la realizzazione di un modello che interpreti realisticamente il 
comportamento e le capacità statiche e dinamiche dell’edificio. 
Il processo di conoscenza descritto delle suddette norme si compone di tre fasi: 
-    analisi storico-critica; 
-    rilievo; 
-    caratterizzazione meccanica dei materiali. 
Sulla base degli approfondimenti effettuati nelle tre fasi conoscitive, vengono 
definiti i “Livelli di Conoscenza” dei diversi parametri coinvolti nel modello 
(geometria, dettagli costruttivi e materiali), e i corrispondenti  “Fattori di 
Confidenza”, da utilizzare come ulteriori coefficienti parziali di sicurezza che 
tengano conto delle carenze nella conoscenza dei parametri del modello. 
 
 
2.3.1 Analisi storico-critica 
 
Si inizia a parlare di padiglione Kraepelin nei primi anni del 1900, sotto la 
direzione della struttura sanitaria di Luigi Scabia, il quale come già discusso, 
contribuì enormemente all’espansione edilizia del complesso di Volterra e alla 
definizione dell’organizzazione dell’ospedale. 
L’edificio, che sorge in zona Sud-Ovest, nucleo iniziale dell’area ospedaliera, è 
stato realizzato nel 1905 ricostruendo ab imis l’esistente Villa Falconcini. Il 
progetto e la direzione dei lavori vennero affidati all’Ing. Filippo Allegri. Fu così 
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realizzato un edificio su due piani con stanze areate, pavimenti impermeabili, 
pareti a smalto, bagni e lavabi con catino individuale.  
Per permettere una maggiore ventilazione al Padiglione Kraepelin dal lato Sud-
Est, fu eseguita la deviazione della strada comunale di S. Girolamo, entrando in 
questo modo per 30 metri nel fianco del Poggio alle Croci. La massiccia 
ventilazione dei locali in quel periodo storico, era peculiarità costante della 
progettazione per tutti gli edifici del complesso ospedaliero. Questo accorgimento 
consentiva di garantire una migliore qualità della salubrità dell’aria, soprattutto 
nelle aree destinate alle degenze.  
La struttura dal 1995 è di proprietà della USL n°5 di Pisa - zona Alta Val di 
Cecina ed è a tutt’oggi regolarmente in uso. Il piano terra è utilizzato come 
farmacia ospedaliera (magazzino per i farmaci), mentre il piano primo ospita la 
sede del SerT, articolata prevalentemente in uffici, un’infermeria, spogliatoi per il 
personale e servizi igienici.  
Un’indagine archivistica condotta presso l’Ufficio Tecnico zona Alta Val di 
Cecina, ha fatto emergere elaborati planimetrici di natura architettonica (Figura 
2.8 e 2.9), che probabilmente rappresentano lo stato di progetto originale. Tuttavia 
non se ne conosce la datazione esatta. Da questi disegni si evince che l’edificio un 
tempo era adibito a vero e proprio reparto ospedaliero, come confermano anche le 
fonti storiche già citate. 
L’edificio mantiene pressoché la conformazione originale da un punto di vista 
strutturale. Si eleva per due piani fuori terra e presenta una buona regolarità sia in 
pianta che in altezza. Non sono mai stati effettuati interventi di sopraelevazione o 
rinforzo strutturale e la tecnologia costruttiva risulta uniforme ed individuabile 
nella muratura originaria. 
Da un raffronto tra gli elaborati storici e lo stato attuale si riscontano però una 
serie di interventi straordinari. Originariamente le scale sembra fossero a 
chiocciola, mentre oggi si presentano in pietra, su tre rampe (Figura 2.44). 
Disegni d’archivio (Figura 2.10 e 2.11) mostrano la conformazione originaria 
della copertura a padiglione in legno, con soffitto incannicciato e la presenza di 
una volta centrale. Il tutto venne sostituito con un intervento del 1973 da un solaio 
CAPITOLO 2 – IL PADIGLIONE KRAEPELIN DEL COMPLESSO 
OSPEDALIERO DI VOLTERRA 
 
29 
piano in putrelle e tavelloni, con soletta di completamento; fu inoltre introdotta 
una gronda in c.a.  
 
 
Figura 2.8 – Pianta del piano terra. Presumibile conformazione architettonica originale. 
Elaborato fuori scala. 
 
 
Figura 2.9 – Pianta del piano primo. Presumibile conformazione architettonica originale. 
Elaborato fuori scala. 
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Le falde vennero realizzate con soli tavelloni appoggiati su muretti, gravanti a loro 




Figura 2.10 – Copertura originaria ridisegnata in occasione del rifacimento della stessa (1973). 
Elaborato fuori scala. 
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Figura 2.11 – Particolare copertura originaria ridisegnato in occasione del rifacimento della stessa 
(1973). Elaborato fuori scala. 
 
Nel 1935 fu ultimata la costruzione del vicino cinema-teatro, struttura pensata per 
scopi ricreativi dei pazienti (oggi adibita ad archivio e centro diurno). Nel 1975 
venne realizzato un collegamento tra i due edifici (tracciato in rosso in Figura 
2.12), parte del quale fu adibito a servizi igienici. Ad oggi questa porzione risulta 
in disuso ed il collegamento è stato chiuso. Vista la natura posticcia dello stesso e 




Figura 2.12 – Realizzazione del collegamento (in rosso) nel 1975 tra l’edificio Kraepelin 
(a destra) ed il cinema-teatro (a sinistra). Elaborato fuori scala. 
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Altri interventi realizzati di recente sono alcune pareti divisorie in cartongesso, la 





La seconda fase conoscitiva descritta nelle  NTC ‘08  prevede  un  accurato  
rilievo geometrico-strutturale, riferito sia alla geometria complessiva 
dell’organismo sia a quella degli elementi costruttivi. Il rilievo, oltre ad avere lo 
scopo di individuare l’organismo resistente della costruzione, deve tenere  
presente anche la qualità e lo stato di conservazione dei materiali e degli elementi 
costitutivi. 
In un primo momento è stato preso in considerazione il rilievo effettuato nel 2011 
ad opera dell’Ing. Elisa Bonannini, che ha portato alla compilazione della scheda 
di vulnerabilità sismica di II livello (G.N.D.T./C.N.R.), per la quale si rimanda 
all’ALLEGATO A. Sulla base di queste informazioni è stato effettuata un’analisi 
con la procedura SAVE-VM (ALLEGATO B). Questa consente di eseguire una 
prima analisi di vulnerabilità sismica dell’edificio, ed ottenere con una certa 
sbrigatività un quadro generale delle condizioni della struttura. Per una più 
esaustiva trattazione sull’argomento si rimanda al paragrafo 3.2.1. 
In una seconda fase si è eseguito un rilievo più accurato sulla struttura, al fine di 
determinare gli esatti spessori murari, le tipologie di solai, gli eventuali 
danneggiamenti della struttura, aperture tamponate e tutto ciò che potesse 
consentire la migliore conoscenza della stessa. 
L’edificio copre 272 mq ad ogni livello, e si sviluppa su due piani fuori terra. Le 
altezze di interpiano sono costanti per tutti i livelli ed uguali a 4,4 m, quindi la 
volumetria totale del fabbricato è di 2400 mc. 
Si riportano di seguito le immagine relative ai prospetti e viste esterne in generale, 
nonché le piante dell’edificio. 
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Figura 2.14 – Angolo Sud-Ovest. 
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Figura 2.16 – Angolo Sud-Est. 
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Figura 2.19 – Angolo Nord-Ovest. 
 
 
Figura 2.20 – Aperture tamponate parete perimetrale. 
 
CAPITOLO 2 – IL PADIGLIONE KRAEPELIN DEL COMPLESSO 












CAPITOLO 2 – IL PADIGLIONE KRAEPELIN DEL COMPLESSO 





CAPITOLO 2 – IL PADIGLIONE KRAEPELIN DEL COMPLESSO 





In questa fase è emersa la presenza di più aperture successivamente tamponate, su 
entrambi i livelli (porzioni campite in rosso nelle piante). Poiché il materiale 
utilizzato a tal fine risulta essere costituito prevalentemente da mattoni forati e che 
comunque non si attesta la reale presenza di adeguate ammorsature (dove la 
muratura usata sia di altra natura) ai maschi murari che delimitano tali aperture, si 
ritiene che l’effetto dovuto a tali tamponature sia trascurabile. Nel modello 
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strutturale allo stato attuale questi elementi vengono considerati come aperture a 
tutti gli effetti. 
 
 
Figura 2.23 – Particolare apertura tamponata parete interna. 
 
Come anticipato nel paragrafo 2.2, la tecnologia costruttiva risulta uniforme ed 
individuabile nella muratura originaria. Si tratta di muratura in pietrame 
disordinata, con blocchi di arenaria e calcare, mattoni e malta di calce (Fig. 2.24). 
Gli elaborati grafici  rappresentati sopra chiariscono la geometria della struttura, le 
orditure dei solai, le altezze di interpiano e gli spessori murari. 
 
 
Figura 2.24 – Particolare tessitura muraria disordinata, con blocchi di arenaria e calcare, mattoni e 
malta di calce. 
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Figura 2.25 – Particolare cantonale. 
 
I solai del piano primo sono di tre tipi: 
1) putrelle e voltine; 
2) volte a botte; 
3) volta a crociera. 
 
L’impossibilità di fare indagini invasive ha portato a fare ipotesi, basate sulla 
tradizione costruttiva dell’epoca e su indagini effettuate sugli altri fabbricati del 
complesso ospedaliero, in occasione dell’esecuzione di interventi straordinari. La 
prima tipologia è la più diffusa per i solai del piano primo. La Figura 2.26 
rappresenta la miglior proposta probabile alla luce delle considerazioni fatte. 
 
Figura 2.26 – Geometria solaio a putrelle e voltine ipotizzata. 
 
Le voltine sono in mattoni pieni e le putrelle hanno un interasse di circa 110 cm. 
Si ritiene che allo stato attuale non sia presente una soletta collaborante in c.a. e 
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che questa tipologia di solai non sia ben vincolata alla muratura, vista l’assenza 
totale di cordoli a questo livello. 
 
 
Figura 2.27 – Solaio a putrelle e voltine. 
 
Figura 2.28 – Solaio a putrelle e voltine. 
 
Tutte le volte, di sui si riporta di seguito una documentazione fotografica, non 
presentano alcun tipo di dissesto visibile dall’intradosso, si ritiene quindi che 
siano stabili. Dall’esempio di altre strutture voltate del complesso, ed analizzando 
la volta a crociera che costituisce il collegamento tra il primo piano dell’edificio e 
la strada superiore, è ragionevole ritenere che queste siano volte di mattoni pieni 
in foglio. 
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Figura 2.30 – Particolare volta a crociera. 
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Figura 2.32 – Particolare volta a botte del corridoio centrale. 
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Figura 2.34 – Vista interna del piano terra. 
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Come trattato nel paragrafo 2.3.1, nel 1973 la copertura originaria è stata 
demolita. Anche in questo caso indagini approfondite non hanno permesso di 
accertare la reale tipologia di solaio, ma anche questa volta è ragionevole dedurre 
dall’esperienza avuta in altri fabbricati che si tratti di un solaio a putrelle e 
tavelloni. Un’ispezione del sottotetto ha consentito di accertare alcuni aspetti. Il 
solaio è dotato di una soletta di completamento il c.a. spessa 4 cm; fu introdotta 
una gronda in c.a. e le falde vennero realizzate con soli tavelloni appoggiati su 
muretti, gravanti a loro volta direttamente sul solaio (Figura 2.35). La gronda ha 
dimensioni 30x150 cm e garantisce un ammorsamento dei solai. I muretti sono 
realizzati con mattoni forati di dimensioni 8x24x24 cm ed hanno interasse 1m. La 
copertura non ha quindi una vera componente strutturale, ma in fase di 
modellazione sarà trattata solo come massa aggiuntiva gravante sul solaio piano. 
 
 
Figura 2.35 – Particolare copertura. 
 
Sulla base del rilievo fatto  la struttura si può considerare regolare in altezza. La 
valutazione del sistema resistente, ovvero l’efficacia del collegamento tra pareti 
ortogonali interne ed esterne  
Vista la totale assenza di fenomeni fessurativi, si ritiene che il collegamento tra 
pareti interne ed esterne sia efficace, tanto da garantire il comportamento scatolare 
della struttura. 
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Figura 2.37 – Particolare appoggio tavelloni ai muretti copertura. 
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Figura 2.38 – Particolare gronda copertura. 
 
Figura 2.39 – Particolare muretto copertura. 
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Figura 2.41 – Vista interna al piano primo. 
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Figura 2.42 – Solaio di copertura (intradosso) in putrelle e tavelloni. 
 
 
Figura 2.43 – Solaio di copertura (intradosso) in putrelle e tavelloni. 
 
Le scale interne (originariamente forse a chiocciola) si presentano in pietra 
(Figura 2.44 e 2.45). Ad oggi risultano inutilizzate ed il loro accesso è interdetto 
sia al personale che ai visitatori della struttura. Questa scelta è dettata dal fatto che 
i due piani dell’edificio sono adibiti a funzioni diverse e l’accesso al piano primo 
è indipendente (collegamento esterno). 
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Figura 2.44 –Particolare delle scale in pietra. 
 
 
Figura 2.45 –Particolare delle scale in pietra. 
 
Non si hanno informazioni precise per quel che riguarda le fondazioni. Si ipotizza 
che esse, certamente superficiali, siano continue al di sotto delle strutture 
principali e che siano state realizzate a sacco con materiale di scarsa qualità. 
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2.3.3 Caratterizzazione meccanica dei materiali 
 
La terza fase di studio dell’edificio analizzata nelle NTC prevede di conseguire 
un’adeguata conoscenza delle caratteristiche dei materiali e del loro degrado, sulla 
base di documentazione già disponibile, verifiche visive in situ ed indagini 
sperimentali. Queste ultime dovranno essere motivale, per tipo e quantità, dal loro 
effettivo uso nelle verifiche. In mancanza di analisi sperimentali che 
caratterizzano la muratura, per la determinazione delle caratteristiche meccaniche 
degli elementi, la normativa permette di utilizzare apposite tabelle riportate in 
Appendice alle NTC o di fare riferimento alle norme presenti all’epoca della 
costruzione. 
Per quanto riguarda l’edificio oggetto di studio, non risultano specifiche 
normative vigenti all’epoca della sua costruzione (1905). Riguardo alle prove 
sperimentali in situ si farà riferimento alla campagna di indagini condotta 
sull’edificio Livi (vedi paragrafo 2.2), fabbricato del complesso ospedaliero 
dismesso da molti anni e le cui caratteristiche costruttive e meccaniche dei 
materiali sono assimilabili a quelle della maggior parte degli edifici dell’area. In 
Tabella 2.1 vengono riportate tali caratteristiche meccaniche, adottate per lo 
studio del comportamento statico e sismico dell’edificio in esame. 
Tuttavia si analizzano di seguito le caratteristiche meccaniche che le NTC 
prevedono di considerare per lo stesso tipo di muratura, al fine di eseguire un 
confronto critico tra i risultati e scegliere la migliore strategia da seguire per una 
quanto più corretta analisi dell’edificio. Come anticipato in precedenza, il tipo di 
materiale utilizzato per la costruzione del fabbricato risulta essere muratura in 
pietrame disordinata, con blocchi di arenaria e calcare, mattoni e malta di calce. 
Entrando nella Tabella C8.A.2.1 della Circolare applicativa la tipologia muraria 
corrispondente è la prima dell’elenco. 
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Figura 2.2 – Tabella C8.A.2.1 della Circolare applicativa. 
 
Nella tabella, per ogni tipologia di muratura analizzata, vengono specificati, oltre 
ai pesi specifici, i valori minimi e massimi della resistenza media a compressione 
fm, della resistenza media a taglio τ0, il valore medio del modulo di elasticità 
normale E e il valore medio del modulo di elasticità tangenziale G. I valori 
specifici di riferimento sono riportati in Tabella 2.2. 
 
 


































Tabella 2.2 – Caratteristiche meccaniche della muratura oggetto di studio da NTC. 
 
CAPITOLO 2 – IL PADIGLIONE KRAEPELIN DEL COMPLESSO 
OSPEDALIERO DI VOLTERRA 
 
54 
Come già discusso nel paragrafo 2.2, le prove condotte mostrano che le 
caratteristiche meccaniche della muratura in esame sono piuttosto diverse da 
quelle suggerite dalla normativa. In particolare, il valore della resistenza a 
compressione ottenuto dalle prove è inferiore al minimo atteso per la stessa 
categoria. Al contrario, i valori dei moduli elastici sono diverse volte più elevati. 
 
I valori di riferimento delle caratteristiche meccaniche vengono adottati in 
funzione del Livello di Conoscenza acquisito, come trattato nella Tabella C8.A.1.1 
della Circolare, dove vengono distinte: 
- verifiche in-situ limitate: sono basate su rilievi di tipo visivo e su di una 
conoscenza appropriata delle tipologie di solai e delle murature; 
- verifiche in situ estese ed esaustive: sono basate su rilievi di tipo visivo, 
saggi nella muratura che consentano di valutarne le caratteristiche sia in 
superficie che nello spessore murario, con ripetizione di tutti i tipi di 
verifica in modo sistematico a tutto l’edificio; 
-  indagini in situ limitate: servono a completare le informazioni sulle 
proprietà dei materiali ottenute dalla letteratura e per individuare la 
tipologia della muratura. Sono basate su esami  visivi della 
superficie muraria asportando l’intonaco per un’area di 1m x 1m al 
fine di valutare forma e dimensioni dei blocchi, nonché ammorsamenti 
con le pareti murarie trasversali nelle zone d’angolo; 
- indagini in-situ estese: gli esami visivi validi per le indagini in-situ 
limitate sono effettuate in maniera estesa e sistematica, con saggi 
superficiali ed interni per ogni tipo di muratura presente. Sono 
necessarie prove con martinetto doppio piatto e prove per la 
caratterizzazione della malta, delle pietre e/o mattoni; metodi di prova 
non distruttivi possono essere usati a completamento delle prove 
richieste. Nel caso in cui sia attestata la congruenza tipologica per 
materiali, pezzatura dei conci e dettagli costruttivi possono essere 
eseguite prove distruttive su altri edifici nella stessa zona. 
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- indagini in situ-esaustive: le caratteristiche meccaniche della muratura 
si ottengono mediante esecuzione di prove in situ o in laboratorio su 
elementi non disturbati prelevati dalla struttura dell’edificio. Le prove 
richieste sono di compressione diagonale su pannelli o prove di 
compressione verticale e taglio. Anche in questo caso qualora sia 
attestata la congruenza tipologica per materiali, pezzatura dei conci e 
dettagli costruttivi possono essere eseguite prove distruttive su altri 
edifici nella stessa zona. 
Sulla base di tali definizioni e delle indagini svolte per il caso oggetto di studio, 
si stima il raggiungimento di un Livello di Conoscenza LC2 con relativo Fattore 
di Confidenza FC=1,2. 
Va tenuto conto che i valori dei moduli elastici riportati in Tabella 2.1 sono riferiti 
ad elementi non fessurati. Se durante l’analisi si vuole far riferimento ad elementi 
fessurati, si dovrà procedere ad una loro opportuna riduzione. 
Nel caso di analisi statica non lineare i valori di calcolo delle resistenze sono 
ottenuti dividendo i valori medi per i rispettivi fattori di confidenza.  
Ai fini della verifica statica (paragrafo 3.5), il coefficiente di sicurezza del 
materiale che si decide di adottare, alla luce delle considerazioni fatte in 
precedenza di una buona conoscenza delle caratteristiche meccaniche in gioco è 
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Figura 2.4 – Tabella C8.A.1.1 della Circolare applicativa. 
 
 
2.3.4 Analisi dei carichi 
 
I carichi agenti sulla struttura sono stati determinati a partire dal rilievo effettuato 
e ricorrendo alle indicazioni fornite all’interno della NTC ’08 e della Circolare 
applicativa.  
Le azioni considerate sono: 
- peso proprio degli elementi strutturali; 
- carichi permanenti portati; 
- sovraccarichi variabili; 
- azione della neve; 
- azione sismica. 
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2.3.4.1 Peso proprio degli elementi strutturali 
 
Il peso proprio degli elementi strutturali è stato dedotto dalla Tabella C8.A.2.1 
(Figura 2.2) alla voce “Muratura in pietrame disordina (ciottoli, pietre erratiche 
ed irregolari)” in cui si posso riconoscere tutte le murature portanti dell’edificio, 
avente spessore variabile da 40 a 70 cm. 
Il peso proprio considerato è pari a: 
 





2.3.4.2 Carichi permanenti portati 
 
Peso proprio dei solai 
 
 I solai del piano primo sono di tre tipologie: 
 
Putrelle e voltine 
 






Profili in acciaio 0,18 KN/m
2
 













Tabella 2.3 – Peso proprio dei solai. 
 
Volte 
Non essendo disponibile un rilievo preciso della struttura interna, che consenta 
di conosce lo spessore della muratura e dei riempimenti, si assume un peso per 
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unità di volume, compreso di intonaco all’intradosso e pavimento 
all’estradosso, pari a: 
     q = 18 KN/m
3
 
Considerando uno spessore medio delle volte di circa 35 cm, si ottiene un peso 
per unità di superficie pari a: 




Solaio di copertura 
Peso proprio del solaio: 
 












Massetto in argilla espansa 0,9 KN/m
2
 







Tabella 2.4 – Solaio di copertura. 
 
Incidenza muri di sottotetto e falde: 
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Muri divisori interni 
 
La presenza di tramezzi sulle aree di solaio è valutata mediante carico 
permanente portato uniformemente distribuito, definito a partire dal peso 
proprio per unità di lunghezza dell’elemento divisorio, come definito al § 
3.1.3.1 delle NTC ’08, purché vengano adottate le misure costruttive atte ad 
assicurare un’adeguata ripartizione del carico. Nel caso in esame, i tramezzi 
gravanti sul solaio del piano primo, risultano essere in cartongesso. Lo spessore 
di 15 cm porta ad ipotizzare una parete a singola orditura metallica con doppio 
rivestimento, di peso proprio per unità di lunghezza pari a: 
 
G2 = 0,42 ∙ 4,4 = 1,848 KN/m 
 
Poiché tale valore risulta compreso nell’intervallo 1 < G2 < 2 KN/m, si assume 
un carico uniformemente distribuito pari a: 
 




Scale in pietra 
 



















Tabella 2.5 – Scale in pietra. 
 
 
2.3.4.3 Carichi variabili 
 
I carichi variabili comprendono i carichi legati alla destinazione d’uso 
dell’edificio. Tra essi si prendono in considerazione i carichi verticali che, 
comprensivi già degli effetti dinamici ordinari ad essi legati, sono riportati nella 
Tabella 3.1.II delle NTC ’08. Gli edifici ospedalieri ricadono nella categoria “C” 
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ovvero di “edifici soggetti ad affollamento”. La copertura ricade invece nella 
categoria “H” cioè “coperture e sottotetti”. I valori delle azioni variabili da 
considerare sono riportati in Tabella 2.6. 
 
Ambienti Categoria qk 
Ospedali C 3 KN/m
2
 




Tabella 2.6 – Carichi variabili. 
 
 
2.3.4.4 Carico neve 
 
Il carico provocato dalla neve sulla copertura viene valutato mediante la seguente 
espressione:  
     qs = μi ∙
 
qsk ∙ CE ∙ Ct 
dove:  
-    qs è il carico neve sulla copertura; 
-    μi è il coefficiente di forma della copertura; 
- qsk è il valore caratteristico di riferimento del carico neve al suolo 
[kN/m
2
], per un periodo di ritorno di 50 anni; 
-    CE è il coefficiente di esposizione; 
-    Ct è il coefficiente termico. 
 
Il carico neve al suolo (qsk) dipende dalle condizioni locali di clima e di 
esposizione, considerata la variabilità delle precipitazioni nevose da zona a zona. 
In mancanza di adeguate indagini statistiche e specifici studi locali, che tengano 
conto sia dell’altezza del manto nevoso che della sua densità, il carico di 
riferimento neve al suolo, per località poste a quota inferiore a 1500 m sul livello 
del mare, non deve essere assunto minore di quello calcolato in base alle 
espressioni riportate nel seguito, cui corrispondono valori associati a un periodo 
di ritorno pari a 50 anni. Per altitudini superiori a 1500 m sul livello del mare si 
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fa riferimento alle condizioni locali di clima e di esposizione utilizzando 
comunque valori di carico neve non inferiori a quelli previsti per 1500 m. 
I valori caratteristici minimi del carico della neve al suolo sono riportati sulla 
base di una suddivisione in 3 macrozone, ciascuna caratterizzata da due valori 
caratteristici di qsk, in funzione all’altitudine di riferimento as, ovvero la quota 
del suolo sul livello del mare nel sito di realizzazione dell’edificio, posta 
rispettivamente inferiore e superiore al valore di 200 m 
Volterra, comune in cui si trova l’edificio oggetto di studio, è situata in Zona 
III, essendo in provincia di Pisa. L’edificio in esame si trova a un’altezza sul 
livello del mare pari a 531 m. Si ricavano quindi i seguenti valori caratteristici: 
 
         qsk = 0,51[1+(as/481)
2
]= 1,13 KN/m
2                                    
per as> 200m 
 
Il coefficiente di esposizione CE può essere utilizzato per modificare il valore del 
carico neve in copertura in funzione delle caratteristiche specifiche dell’area in 
cui sorge l’opera. Valori consigliati del coefficiente di esposizione per 
diverse classi di  topografia sono forniti in normativa e riportati in tabella 3.4.I. 
Per il caso studio si assumerà CE= 1. 
 
Il coefficiente termico può essere utilizzato per tener conto della riduzione del 
carico neve a causa dello scioglimento della stessa, causato dalla perdita di 
calore della costruzione. Tale coefficiente tiene conto delle proprietà di 
isolamento termico del materiale utilizzato in copertura. In assenza di uno 
specifico e documentato studio deve essere utilizzato Ct = 1. Per il caso studio si 
assume quest’ultimo valore. 
 
Il carico neve in copertura dipende fortemente dalla presenza o meno del vento, 
ed è per questo che le norme prevedono le due seguenti disposizioni di carico: 
-    carico da neve depositata in assenza di vento; 
-    carico da neve depositata in presenza di vento. 
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Per coperture a una o due falde il coefficiente di forma della copertura μi  
dipende da α (angolo formato dalla falda con l’orizzontale). I valori di μi  
sono riassunti nella Tabella 2.7: 
 
Angolo di inclinazione 
della falda 
 
0° ≤ α ≤ 30° 
 
30° <α< 60° 
 


















Tabella 2.7 – Valori dei coefficienti di forma 
 
 
Nel caso di copertura a più falde, in condizioni di neve depositata in assenza 
di vento si deve considerare la condizione denominata Caso(i) (Figura 2.46). 
 
 
Figura 2.46 – Condizioni di carico per copertura a più falde. 
 
 
Per il caso di neve depositata in presenza di vento si deve considerare la 
condizione denominata Caso (ii) (Figura 2.46). 
Una volta determinati tutti i parametri necessari si procede con il calcolo del 
carico neve: 
 
-    in assenza di vento:               qs = 0,8∙1,13∙1∙1 = 0,90 KN/m
2
 
-    in presenza di vento:             qs = 0,8∙1,13∙1∙1 = 0,90 KN/m
2
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2.3.4.5 Azione sismica 
 
Le azioni sismiche di progetto, in base alle quali si valuta il rispetto dei diversi 
stati limite considerati in seguito, si definiscono a partire dalla “pericolosità 
sismica di base” del sito di costruzione, ossia la probabilità che, in un certo 
intervallo di tempo e in un determinato luogo, si verifichino eventi sismici con 
assegnate caratteristiche. 
Gli stati limite per cui sono definite le probabilità di superamento PVR si dividono 
in stati limite di esercizio e stati limite ultimi in funzione delle prestazioni attese 
dalla costruzione nei confronti dell’azione sismica. 
Gli stati limite di esercizio sono: 
- Stato Limite di Operatività (SLO): a seguito del terremoto la 
costruzione nel suo complesso, includendo gli elementi strutturali, quelli 
non strutturali, le apparecchiature rilevanti alla sua funzione, non deve 
subire danni e interruzioni d’uso significative; 
- Stato  Limite  di  Danno  (SLD):  a  seguito  del  terremoto  la  costruzione  
nel  suo complesso, includendo gli elementi strutturali, quelli non 
strutturali, le apparecchiature rilevanti alla sua funzione, subisce danni tali 
da non mettere a rischio  gli  utenti  e  da  non  compromettere  
significativamente  la  capacità  di resistenza e di rigidezza nei confronti 
delle azioni verticali ed orizzontali, mantenendosi immediatamente 
utilizzabile pur nell’interruzione d’uso di parte delle apparecchiature. 
Gli stati limite ultimi sono: 
- Stato  Limite  di  Salvaguardia  della  Vita  (SLV):  a  seguito  del  
terremoto  la costruzione subisce rotture e crolli dei componenti non 
strutturali ed impiantistici e significativi danni dei componenti strutturali 
cui si associa una perdita significativa di rigidezza nei confronti delle 
azioni orizzontali; la costruzione conserva invece una parte della 
resistenza e rigidezza per azioni verticali e un margine di sicurezza nei 
confronti del collasso per azioni sismiche orizzontali; 
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- Stato  Limite  di  prevenzione  del  Collasso  (SLC):  a  seguito  del  
terremoto  la costruzione subisce gravi rotture e crolli dei componenti 
non strutturali ed impiantistici e danni molto gravi dei componenti 
strutturali; la costruzione conserva ancora  un  margine  di  sicurezza  per  
azioni  verticali  ed  un  esiguo  margine  di sicurezza nei confronti del 
collasso per azioni orizzontali. 
Nel caso di edifici esistenti la valutazione della sicurezza e la progettazione degli 
interventi possono essere eseguite con riferimento ai soli stati limite ultimi 
(SLU) rispetto alla condizione di salvaguardia della vita umana (SLV) o, in 
alternativa, alla condizione di collasso (SLC) secondo quanto riportato al 
paragrafo 8.3 del D.M. 14/01/2008. 
Per l’edificio oggetto di studio può non essere considerata la componente verticale 
dell’azione sismica in quanto non rientra tra i casi indicati al § 7.2.1 delle 
sopracitate norme.  Si  determinerà  pertanto  lo  spettro di  risposta elastico  per 
le sola componente orizzontale dell’azione simica, in relazione allo stato 
limite ultimo di salvaguardia della vita (SLV). 
 
I passi seguiti per la determinazione dell’azione sismica possono essere riassunti 
nei seguenti punti: 
1. Determinazione della vita nominale dell’opera VN 
In accordo con quanto indicato nella tabella 2.4.I del D.M. 14/01/2008, la 
costruzione oggetto di studio viene considerata come opera ordinaria e 
quindi caratterizzata da una vita nominale VN = 50 anni. 
 
2. Determinazione del coefficiente d’uso CU 
Dalla tabella 2.4.II del D.M. 14/01/2008, per la classe d’uso IV cui 
corrisponde l’edificio oggetto di studio, si assume CU= 2. 
 
3. Determinazione del periodo di riferimento per l’azione sismica VR 
Si ricava moltiplicando la vita nominale VN per il coefficiente d’uso CU. 
Per il caso oggetto di studio si ricava un valore pari a VR = 50x2 = 100 
anni. 
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4. Determinazione della probabilità di superamento dell’azione sismica nel 
periodo di riferimento PVR 
Tale probabilità è associata allo stato limite considerato; dalla tabella 
3.2.I del D.M. 14/01/2008, avendo considerato lo stato limite di 
salvaguardia della vita (SLV), si ottiene PVR = 10%. 
 
5. Determinazione del periodo di ritorno TR dell’azione sismica secondo il 
modello di Poisson TR = -VR / ln (1 - PVR). 
Nel caso oggetto di studio si ottiene TR = -100 / ln(1 – 0,10) = 949 anni. 
 
6. Determinazione dei parametri spettrali ag, F0, T*C 
I parametri spettrali e gli spettri di progetto relativi alla tipologia 
costruttiva in esame sono stati calcolati con l’ausilio del foglio di calcolo 
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Tabella 2.8 – Parametri spettrali presi in considerazione. 
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7. Determinazione della categoria di sottosuolo e condizioni topografiche 
Fatta salva la necessità della caratterizzazione geotecnica dei terreni nel 
volume significativo, ai fini dell’identificazione della categoria di 
sottosuolo, la classificazione si effettua in base ai valori della velocità 
equivalente Vs,30 di propagazione delle onde di taglio entro i primi 30 m 
di profondità. 
Nel 2008 è stata effettuata un’indagine sismica a cura dello studio 
“AssoGeo – Studio di Geologia” di Ponsacco in provincia di Pisa, in 
occasione della progettazione e realizzazione dei vani che attualmente 
collegano l’edificio “Biffi” con il padiglione 1. In riferimento alla tabella 
3.2.II del D.M. 14/01/2008, tale indagine ha permesso di  classificare  il  
sottosuolo  di  fondazione  nelle immediate vicinanze del padiglione 
“Biffi” nella categoria “C” (Depositi di terreni a grana grossa 
mediamente addensati o terreni a grana fina mediamente consistenti). 
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Il valore Vs,30 è calcolato mediante l’espressione seguente: 
 
 
dove hi e VS,i indicano lo spessore in metri e la velocità di propagazione 
dello strato i-esimo, per un totale di N strati presenti nei 30 metri 
considerati. Il valore della velocità equivalente così ottenuto e pari a 334 
m/s, ha portato, in relazione alla Tabella 3.2.II del D.M. 14/01/2008, a 
classificare il sottosuolo in categoria C. L’edificio sorge su terreno 
pianeggiante. In relazione alla tabella 3.2.IV riportata in normativa, la 
superficie topografica su cui insiste l’edificio può essere classificata in 
categoria T1“Superficie pianeggiante, pendii e rilievi isolati con 
inclinazione media i ≤ 15°”. 
 
8. Determinazione del coefficiente di amplificazione stratigrafica Ss 
Per sottosuolo di categoria A il coefficiente SS vale 1. Per le categorie di 
sottosuolo B, C, D e E i relativi coefficienti possono essere calcolati, in 
funzione dei parametri spettrali relativi al sottosuolo di categoria A, 
mediante le espressioni fornite nella tabella 3.2.V del D.M. 14/01/2008 e 










Tabella 2.10 – Espressioni di Ss e Cc 
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Per il caso studio e per lo stato limite considerato, si ottiene un valore del 
coefficiente SS pari a: 




0,174 = 1,437 
 
9. Determinazione del coefficiente di amplificazione topografica ST 
Per tener conto delle condizioni topografiche e in assenza di specifiche 
analisi di risposta sismica locale, in funzione della categoria topografica 
definita al punto 7, si ottiene un valore pari a ST = 1. 
 
10. Determinazione del coefficiente S 
E’ il coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle 
condizioni topografiche mediante la relazione seguente: 
    S = SS 
. 
ST = 1,437 
 
11. Determinazione dello spettro di risposta elastico in accelerazione delle 
componenti orizzontali 
Indipendentemente dalla probabilità di superamento nel periodo di 
riferimento PVR considerata, lo spettro di risposta in questione è definito 
dalle seguenti espressioni: 
 
dove η è il fattore che altera lo spettro elastico per coefficienti di 
smorzamento viscosi  convenzionali  ξ  (valutati  sulla  base  di  materiali,  
tipologia  strutturale  e terreno di fondazione) diversi dal 5%, mediante la 
relazione: 
𝜂 = √10/(5 + 𝜉)  ≥ 0,55 
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TC è il periodo corrispondente all’inizio del tratto a velocità costante 
dello spettro, definito dalla seguente relazione: 
TC = CC∙T*C 
 
TB  è il periodo corrispondente all’inizio del tratto dello spettro ad 
accelerazione costante, definito come: 
TB = TC/3 
 
TD  è il periodo corrispondente all’inizio del tratto a spostamento 
costante dello spettro, espresso mediante la relazione: 
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3.1   L’analisi statica non lineare 
 
3.1.1   Generalità 
 
L’analisi statica non lineare, o analisi push-over, consiste nell’applicare 
all’edificio i carichi gravitazionali e, per la direzione considerata dell’azione 
sismica, un sistema di carichi orizzontali che sono tutte scalate in modo da far 
crescere  monotonamente  lo spostamento orizzontale di un  punto  di  controllo  
(in genere in sommità della  struttura  analizzata), mantenendo invariati i rapporti 
relativi tra le forze stesse. 
L’analisi  così condotta permette  di individuare  i cambiamenti  nella risposta  
della struttura man mano che alcuni elementi entrano in fase plastica. 
L’analisi statica non lineare viene utilizzata per sistemi dissipativi, come ad 
esempio le strutture in muratura, in quanto è il metodo di calcolo  più  
rappresentativo della loro condizione ultima e quindi della risposta sismica 
globale dell’edificio. Il risultato dell’analisi consiste nella determinazione della 
curva di capacità la quale è riportata in un diagramma che ha in ascissa lo 
spostamento orizzontale del punto di controllo e in ordinata la forza orizzontale 
totale applicata (taglio alla base). 
 
Figura 3.1 – Esempio di curva di capacità per un telaio piano. 
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Tra i punti di particolare interesse sulla curva, vengono individuati quello che 
corrisponde alla forza orizzontale massima e quello dello spostamento ultimo, 
definito per le strutture  in muratura  portante  come  lo spostamento  che,  oltre  il 
punto  di massima  forza, corrisponde ad una riduzione della forza pari al 20% di 
quella massima. 
L’analisi statica non lineare può esser utilizzata per le seguenti finalità: 
-    valutare i rapporti di sovraresistenza; 
-  verificare l’effettiva distribuzione della domanda inelastica negli edifici 
progettati con il fattore di struttura q; 
-    come metodo di progetto per gli edifici di nuova costruzione; 
-    come metodo per la valutazione della capacità degli edifici esistenti. 
 
 
3.1.2   Le analisi previste 
 
Al  §  7.3.4.1,  il  D.M.  14/01/2008  definisce  due  gruppi  di  distribuzioni  di  
forze orizzontali: un gruppo di distribuzioni principali (Gruppo 1) ed un gruppo di 
distribuzioni secondarie (Gruppo 2). 
Le distribuzioni principali (Gruppo 1) sono: 
-  distribuzione proporzionale alle forze statiche, applicabile solo se il modo di 
vibrare fondamentale nella direzione considerata ha una partecipazione di 
massa non inferiore al 75% ed a condizione di utilizzare come seconda 
distribuzione la a); 
-  distribuzione corrispondente ad una distribuzione di accelerazioni 
proporzionale alla forma del modo di vibrare, applicabile solo se il modo di 
vibrare fondamentale nella direzione considerata ha una partecipazione di 
massa non inferiore al 75%; 
-  distribuzione corrispondente alla distribuzione dei tagli di piano calcolati in 
un’analisi dinamica lineare, applicabile solo se il periodo fondamentale della 
struttura è superiore a TC. 
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Le distribuzioni secondarie (Gruppo 2) sono: 
a) distribuzione uniforme di forze, da intendersi come derivata da una 
distribuzione uniforme di accelerazioni lungo l’altezza della costruzione; 
b) distribuzione  adattiva,  che  cambia  al  crescere  dello  spostamento  del  
punto  di controllo in funzione della plasticizzazione della struttura. 
La limitazione sul minimo di massa partecipante per le diverse distribuzioni di 
carico prima definite si riferisce alla generalità delle strutture; per le strutture in 
muratura però, come descritto al § 7.8.1.5.4, l’analisi statica non lineare è 
applicabile anche nei casi in cui la massa partecipante del primo modo di vibrare 
sia inferiore al 75% della massa totale ma comunque superiore al 60%. 
Sempre   al  §  7.3.4.1,   il  D.M.  14/01/2008   impone   di  considerare   almeno   
due distribuzioni di forze, ricadenti l’una nelle distribuzioni principali e l’altra 
nelle distribuzioni secondarie. 
Il  numero  di  analisi  da  eseguire,  oltre  alle  diverse  distribuzioni  di  forze  
orizzontali,  è determinato da: 
-  direzione della forzante: la forza sismica deve essere applicata secondo le 
direzioni principali della struttura e quelle ad esse ortogonali; 
-  verso della forzante: per ciascuna delle direzioni di applicazione, la forza 
sismica si deve considerare agente con verso concorde e discorde rispetto a 




3.1.3   La verifica per l’analisi push-over. Il metodo N2. 
 
Per le strutture  in muratura,  l’analisi  statica  non lineare  prevede  solo una  
verifica globale  in spostamento  e non la verifica  dei singoli elementi  come 
avviene  per le analisi lineari. 
Nota la relazione tra il taglio alla base della struttura e lo spostamento in sommità 
con cui viene descritto il comportamento globale del sistema MDOF, dalla curva 
di capacità che rappresenta  tale  relazione  siamo  in  grado  di  determinare  
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quella  che  è  la  capacità  di spostamento ultimo della struttura per le diverse 
condizioni di carico. 
Al § C7.8.1.5 della Circolare  2 Febbraio 2009, n. 617 Istruzioni per 
l’applicazione delle “Nuove Norme Tecniche per le Costruzioni” di cui al D.M. 
14/01/2008, viene definita la capacità di spostamento allo stato limite ultimo come 
lo spostamento corrispondente ad una riduzione della forza non superiore al 20% 
del massimo. 
La verifica delle strutture con l’analisi statica non lineare consiste nel confrontare 
la capacità della struttura con la domanda , cioè con i livelli di deformazione  o 
spostamento richiesti dai diversi terremoti di progetto. 
Il metodo descritto al § C7.3.4.1 della Circolare 2 Febbraio 2009, n. 617 Istruzioni 
per l’applicazione delle “Nuove Norme Tecniche per le Costruzioni” di cui al 
D.M. 14/01/2008, si basa sull’ipotesi che la risposta del sistema MDOF possa 
essere correlata alla risposta di un sistema SDOF equivalente. Tale metodo 
d’analisi è utilizzabile solo per le costruzioni il cui comportamento sotto la 
componente del terremoto è governato da un modo di vibrare naturale principale 
caratterizzato da una significativa partecipazione di massa. 
Questo  metodo  denominato  N2,  si rifà  al principio  formulato  da  Pater  Fajfar  
(A nonlinear analysis method for performance-based seismic design). 
La  trasformazione  del  sistema  MDOF  nel  sistema  SDOF  equivalente  
permette  di valutare con semplicità la capacità richiesta al sistema dal sisma. 
Infatti per il sistema SDOF, calcolato il periodo proprio equivalente al sistema 
MDOF, dallo spettro di risposta elastico in spostamento si può ricavare lo 
spostamento massimo che deve sopportare; da questo si risale allo spostamento 
massimo per il sistema reale. 
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Figura 3.2 – Sistema e diagramma bilineare equivalente. 
 
La forza F* e lo spostamento d* del sistema equivalente sono legati alle 
corrispondenti grandezze Fb (taglio alla base) e dc (spostamento del punto di 








Nella quale φ è  il  vettore  rappresentativo del  modo di  vibrare  della  struttura  
MDOF normalizzato al valore unitario della componente  del punto di controllo 
ed M  è la matrice delle masse. 
Alla curva di capacità del sistema equivalente si deve ora sostituire una curva 
bilineare avente un primo tratto elastico ed un secondo tratto perfettamente 
plastico. 
La rigidezza  del tratto elastico  viene individuata  tracciando  la secante alla curva 
di capacità del sistema equivalente ad un grado di libertà nel punto corrispondente  
ad un taglio alla base pari al 70% del valore massimo Fbu*. Il tratto orizzontale 
della curva bilineare viene individuato  tramite  l’uguaglianza   delle  aree  sottese  
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dalle  due  curve  tracciate,  fino  allo spostamento  ultimo  del  sistema  che  come  
già  detto  si  fa  coincidere  con  lo  spostamento associato ad una riduzione del 
20% della forza massima. 
Determinati di conseguenza i valori di dy
*
 e di Fy
* 
corrispondenti alla condizione 
di snervamento, la rigidezza secante k
* 
, la massa m
*
 ed il periodo elastico T
*
 del 




La procedura  per determinare  la domanda sismica del sistema SDOF si distingue 
in base al periodo proprio T* del modello bilineare. Se questo è di medio-lunga 
durata (sistemi flessibili) e quindi risulta T*>TC, la risposta in spostamento del 




Lo spettro di risposta elastico in spostamento delle componenti orizzontali Se(T*) 
si ottenuto  dalla corrispondente  risposta  in accelerazione  Se(T*) con la seguente  




Se il sistema bilineare equivalente ha un periodo T*<TC (sistemi rigidi), la 
risposta in spostamento del sistema anelastico si assume maggiore di quella del 
sistema elastico di pari periodo secondo l’espressione: 
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in cui q* rappresenta il rapporto tra la forza di risposta elastica e la forza di 




Una volta trovata la domanda di spostamento d
*
max del sistema SDOF per lo stato 




Per la verifica infine, la domanda di spostamento va confrontata con la capacità di 
spostamento del sistema. 
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3.2   La modellazione a macroelementi 
 
In un edificio in muratura, la capacità di resistere ad azioni sismiche è fornita, 
oltre che dalla resistenza degli elementi strutturali, anche dalla possibilità degli 
stessi di subire danneggiamenti senza portare al collasso la struttura. 
La progettazione di edifici con comportamento scatolare, in genere porta ad avere, 
in caso di sollecitazioni sismiche, dissipazioni di energia abbastanza elevate 
dovute al danneggiamento diffuso, legato alla crisi della muratura nel proprio 
piano. I meccanismi di primo modo portano invece a danneggiamenti locali che 
sono associati ad una dissipazione di energia piuttosto modesta. 
Il comportamento più o meno duttile di un edificio è quindi legato al modo di 
collasso, che risulta a sua volta associato alla tipologia di muratura, alla presenza 
di cordoli, architravi, ammorsamenti, strutture spingenti etc… 
Tutte queste variabili sono di difficile determinazione, soprattutto negli edifici 
esistenti, dove l’estrema variabilità degli elementi costituenti la muratura, i 
deterioramenti, le tipologie di posa (murature irregolari, a sacco,…), rende 
complessa la definizione delle caratteristiche meccaniche degli elementi resistenti. 
Il modello strutturale è rappresentato da uno schema geometrico‐matematico in 
cui la struttura e le azioni agenti su di essa interagiscono. Questo schema deve 
riuscire ad essere il più aderente possibile alla realtà così da simulare il 
comportamento della struttura, sia in termini di sollecitazioni che di 
deformazione. 
A partire dagli anni '70 sono nati diversi metodi di calcolo basati, da un lato, 
sull'analisi limite, dall'altro sull'analisi elastica e post‐elastica. I secondi sono presi 
in considerazione in questa sede e, tra loro, si distinguono i modelli a 
macroelementi e quelli agli elementi finiti. I metodi a macroelementi, di per sé più 
o meno semplificati, si distinguono da quelli agli elementi finiti per un minore 
onere di calcolo e, prescindendo da valutazioni puntuali, forniscono una migliore 
previsione del comportamento globale delle strutture. 
 
I modelli semplificati, sono concepiti per ridurre l’onere computazionale 
dell’analisi rispetto a quella FEM, cercando di mantenere comunque un 
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sufficiente grado di accuratezza e precisione. La struttura viene ottenuta attraverso 
l’assemblaggio di macro‐elementi che rappresentano intere parti di muratura come 
maschi, fasce, nodi. In questo modo i gradi di libertà dell’intero modello sono 
molto più limitati rispetto ad un equivalente modello FEM. 
I legami costituivi degli elementi sono generalmente definiti in ambito mono‐
dimensionale. Tutti i parametri che caratterizzano un macro‐elemento sono da 
intendersi come grandezze medie, e le informazioni relative a ciò che avviene 
localmente nella porzione di struttura sono grandezze generalizzate. L’utilizzo di 
questi modelli presuppone una taratura dei parametri che spesso avviene tramite 
modelli FEM più evoluti, in quanto alcuni parametri che governano il loro 
funzionamento non hanno un significato fisico immediato. I metodi semplificati si 
avvalgono di macromodelli fenomenologici o meccanici. A partire 
dall’esperienza, i primi colgono il comportamento di un pannello attraverso 
parametri di resistenza e rigidezza globali, i secondi attraverso i parametri 
meccanici attribuiti agli elementi costituenti. 
Nel corso degli anni molti autori hanno sviluppato macro‐modelli a geometria 
fissa o variabile, capaci di rappresentare una porzione di muratura, e tra questi si 
può fare una distinzione tra: 
‐  modelli a elementi monodimensionali; 
‐  modelli a elementi piani. 
I primi sono costituiti dall’assemblaggio di elementi monodimensionali: ogni 
parete è quindi schematizzata attraverso una serie di aste con legame costitutivo 
non lineare, connesse attraverso elementi rigidi. I modelli piani considerano 
invece una rappresentazione piana dell’elemento murario che viene modellato 
attraverso uno schema discreto equivalente, oppure mediante elementi piani 
suscettibili di una variazione geometrica per tener conto della non linearità del 
materiale. Essi risultano in genere computazionalmente più onerosi rispetto ai 
modelli a telaio, tuttavia consentono una descrizione del comportamento 
d’insieme di un intero edificio con un costo computazionale sensibilmente ridotto 
rispetto ad una modellazione agli elementi finiti non‐ lineari. 
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3.2.1 Procedura S.A.V.E. 
 
Questa procedura è stata sviluppata  nell’ambito del progetto S.A.V.E. (Strumenti 
Aggiornati per la Vulnerabilità sismica del patrimonio Edilizio e dei sistemi 
urbani) a partire dal 2002 ed è frutto di un lavoro di affinamento derivante 
dall’applicazione estensiva ad edifici scolastici in Basilicata e Molise, confronti 
sperimentali e confronti con altre metodologie semplificate. Questo strumento 
operativo si va ad inserire ad un livello intermedio tra i metodi per l’analisi della 
sicurezza e i metodi per la valutazione della vulnerabilità sismica in larga scala. I 
primi, grazie alla disponibilità di potenti mezzi di calcolo, permettono di 
descrivere dettagliatamente il comportamento degli edifici a fronte di un  impegno 
elevato di tempo e costi per indagare le caratteristiche della struttura. I secondi 
forniscono una stima affidabile in senso statistico piuttosto che puntuale, basati su 
rilievi sommari “a vista”. La metodologia utilizzata è basata su di un modello di 
calcolo semplificato, che permette l’analisi piano per piano, per la determinazione 
degli spostamenti relativi tra un piano e l’altro, ai fini della valutazione delle 
condizioni di operatività, e della resistenza sismica dell’organismo strutturale, ai 
fini della valutazione delle condizioni di collasso. 
Il modello determina il taglio complessivo portato dalla struttura considerando le 
modalità di plasticizzazione dei maschi murari sollecitati. La resistenza all’azione 
orizzontale del maschio i‐esimo, al j‐esimo piano viene valutata secondo la 
formulazione di Turnsek‐ Cacovic. 





- 𝑉𝑖,𝑗 è la resistenza a taglio del maschio; 
- 𝐴𝑖,𝑗 è l’area della sezione orizzontale del maschio; 
- 𝜏𝑐𝑜𝑟𝑟,𝑖,𝑗 è la tensione tangenziale limite corretta che tiene conto della possibile 
rottura per flessione del maschio valutando la snellezza e la compressione media 
- 𝜎0,𝑖,𝑗 è la tensione di compressione agente. 
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La resistenza complessiva in ciascuna direzione è ottenuta sommando i contributi 
dei singoli maschi murari del livello in esame sollecitati parallelamente, secondo 
la seguente equazione: 
𝑉𝑗=∑ 𝑉𝑖,𝑗𝑖  
La rigidezza dei maschi è calcolata secondo il metodo denominato POR, ed è 
possibile indicare un fattore riduttivo r compreso tra 0,5 e 1, che tiene conto della 
fessurazione. 
Le grandezze E e G sono definite indirettamente e sono legate al valore della 
tensione tangenziale τk :  G = 1100 τk  E = 6∙G 
La vulnerabilità sismica dell’edificio viene valutata in termini di accelerazione di 
picco al suolo che produce il raggiungimento del livello prestazionale prestabilito. 
 
 
3.2.2 Lagomarsino et al. 
 
Il macroelemento fenomenologico proposto dal Prof. Lagomarsino et al. permette 
di cogliere i meccanismi di collasso tipici dell’elemento murario, con una 
formulazione non lineare, danneggiamento del legame costitutivo, degrado di 
resistenza softening e degrado di rigidezza. 
 
 
Figura 3.3 -  Modello cinematico del macroelemento 
 
Considerato un pannello di larghezza b, spessore s ed altezza h, si identificano tre 
parti: le parti 1 e 2, di larghezza b, spessore s ed altezza infinitesima Δ sono poste 
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alle estremità e sono caratterizzate da deformabilità assiale e infinita rigidezza 
rispetto alle azioni taglianti; nella parte centrale, la 2, è concentrata la 
deformabilità tangenziale mentre la rigidezza assiale è infinita. La larghezza e lo 
spessore della parte 2 sono uguali a quelli delle parti 1 e 2, mentre l’altezza è h. 
Cinematicamente il macroelemento consente i tre gradi di libertà dei nodi i e j e 
quelli per i nodi di interfaccia 1 e 2. Però i gradi di libertà non sono la somma di 
quelli elencati in precedenza a causa delle relazioni di congruenza all’interno delle 
singole parti 1, 2 e 3. 
Indicando con w gli spostamenti assiali, con u quelli trasversali e con φ le 
rotazioni, si può affermare che: 
   𝑢1 = 𝑢𝑖 𝑢2 = 𝑢𝑗 
   𝑤1 = 𝑤2 = 𝛿 
   𝜑1 = 𝜑2 = 𝜑 
Il modello è dunque descritto, dal punto di vista cinematico, da sei componenti di 
spostamento dei nodi di estremità (𝑢𝑖 , 𝑤𝑖, 𝜑𝑖, 𝑢𝑗 , 𝑤𝑗, 𝜑𝑗) e le due componenti del 
macroelemento (δ, φ). 
Il meccanismo di ribaltamento del pannello, favorito dall’assenza di una 
significativa resistenza a trazione del materiale, viene rappresentato ipotizzando 
un contatto elastico monolatero nelle interfacce 1 e 3 mentre il meccanismo di 
rottura a taglio è schematizzato, considerando uno stato di tensione uniforme nel 
modulo centrale 2 (si assume Ti = Tj), attraverso un legame tra le componenti 
cinematiche ui e uj lo stato tensionale e le variabili descrittive del comportamento 
plastico (il grado di danneggiamento αe lo scorrimento plastico γp). Il 
danneggiamento per fessurazione sulle fasce diagonali, dove si verificano 
meccanismi di taglio‐scorrimento, è infatti rappresentabile mediante la 
componente anelastica di spostamento γp che si attiva quando viene superata una 
condizione limite per attrito alla Coulomb. Il legame Gambarotta‐Lagomarsino 
consente di  descrivere, attraverso le variabili αe e γp l’evoluzione ciclica del 
degrado di rigidezza e del deterioramento della resistenza associato al progressivo 
danneggiamento a taglio. 
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Pressoflessione 
Nelle parti 1 e 3 è concentrato il comportamento a flessione. 
Fintanto che il centro di pressione rimane all’interno del nocciolo d’inerzia, la 
sezione non è parzializzata e sforzo normale e momento risultano lineari in w e 
𝜑 e disaccoppiate. Le relazioni che legano N e M allo spostamento w e alla 
rotazione 𝜑 sono quelle  derivanti direttamente dalle equazioni elastiche di 
legame. 
 
Figura 3.4 - Cinematismo del problema assiale e elastico 
 



































Questo indica che se si applica un momento alla sezione, dopo aver esercitato una 
compressione, la  rotazione 𝜙 aumenterà  linearmente, a  spostamento verticale  w  
costante, finché sarà verificata la condizione precedente. 
Calcoliamo, nell’ipotesi di piccoli spostamenti, i contributi anelastici dovuti alla 
pressoflessione, separandoli da quelli elastici: 
𝑁 = 𝑘𝑏𝑠𝑤 −
𝑘𝑠
8|𝜙|
(|𝜙|𝑏 + 2𝑤)2   (1a) 








(|𝜙|𝑏 + 2𝑤)2  (1b) 
Se la sezione è parzializzata, lo sforzo normale ed il momento non sono più 







    (2) 
 
Figura 3.5 - Interazione 𝜙 – w. 
 
Riassumendo, in un sistema precedentemente compresso, aumentando il momento 
fino alla condizione limite |𝜙| ≤
−2𝑤
𝑏
 si ha un incremento di 𝜙 lineare; dopo 
valgono le relazione (1) e (2) fino al limite 
𝑑𝑤
𝑑𝜙
= 0. Oltre questo punto aumenta la 
rotazione ma diminuisce la compressione verticale. 
Il modello è sensibile anche alla non linearità dovuta al danneggiamento per 
compressione oltre a quella dovuta alla pressoflessione. 
Nel disegno seguente si evidenzia lo stato di tensione e spostamento in condizioni 
di non linearità a compressione. 
 
 
Figura 3.6 - Stato di tensione e spostamento in condizioni di non linearità a compressione. 
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Al momento dell’entrata in campo non lineare caratterizzato dal superamento del 
valore di spostamento wR = σR/k in una porzione della sezione di base, i 
parametri ζ e 𝜇 identificano in modo univoco detto stato. 
𝜁 = 𝑝/𝑏 indica la misura dell’estensione della porzione di sezione interessata 
dalla non linearità; 
𝜇 = 𝑤𝑚𝑎𝑥/𝑤𝑅 indica la misura della duttilità richiesta alla fibra più esterna e 
quindi del successivo degrado di rigidezza; 
I successivi passi di carico dipendono dalla storia di carico precedente, e quindi 
dai parametri ζ e μ. Le fibre che a causa del precedente spostamento hanno avuto 
un’escursione in campo plastico sono caratterizzate da una rigidezza degradata 
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L’andamento della tensione assiale ha quindi andamento lineare solo nella zona 
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Studi successivi (Penna 2002 e Resemini 2003) hanno evidenziato che il degrado 
possa essere approssimato linearmente senza commettere un errore apprezzabile. 
In base a questa considerazione ed alla trattazione precedente è stata messa a 
punto una procedura per la correzione non lineare dei valori delle caratteristiche 
della sollecitazione N e M. 
Essendo 𝑁𝑒𝑙 lo sforzo normale calcolato con il legame elastico 
𝑁 = 𝑁𝑒𝑙 − 𝑁∗ 




Analogamente, per il momento flettente si ottiene 
𝑀 = 𝑀𝑒𝑙 −𝑀∗ 
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Tali correzioni sono valide anche per una nuova condizione di superamento della 
soglia di resistenza oltre che per la riduzione delle tensioni per effetto del degrado. 
 
Taglio 
La parte 2 del macroelemento è quella a cui compete la risposta alle azioni 
taglianti. Questa risposta è espressa considerando una deformazione tagliante 





ed imponendo una relazione fra le grandezze cinematiche 𝑢𝑖, 𝑢𝑗  e Φ la 
sollecitazione 𝑇𝑖 = −𝑇𝑗. 
Il danneggiamento da azione tagliante considerato è quello attivato per il 
superamento della condizione limite attritiva alla Coulomb lungo la diagonale, 















Dove la componente anelastica 𝑇𝑖
∗ comprende l’azione attritiva f che si oppone al 
meccanismo di scorrimento e coinvolge un parametro di danno  ed un 
coefficiente adimensionale c, che controlla la deformazione non elastica. 
L’azione dovuta all’attrito è considerata nella seguente condizione limite 
𝛷𝑠 = |𝑓| − 𝜇𝑁𝑖 ≤ 0 
Dove μ è il coefficiente di attrito. 
In questo modo, al variare dell’azione assiale 𝑁𝑖 = −𝑁𝑗, è possibile variare anche 
la resistenza a taglio del pannello. 
Il parametro di danno  evidenzia gli effetti del danneggiamento e cresce 
coerentemente con il meccanismo limite: 
𝛷𝑑 = 𝑌(𝑆) − 𝑅(𝛼) ≤ 0 
dove l’energia dissipata per effetto delle deformazione anelastiche è pari a 





, R è la funzione di resistenza (tenacità) e S={t n m}
T
 è il vettore delle 
tensioni interne del corpo 2. 
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Si assume R come funzione crescente di  fino ad un valore critico 𝛼𝑐 = 1 e 
successivamente decrescente per valori più elevati: questo modello può così 
rappresentare sia il degrado di resistenza tipico del comportamento ciclico dei 
pannelli murari, che il decadimento della rigidezza. 
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3.3   Il software 3muri 
 
Il modello di calcolo adottato dal software 3muri opera nell’ambito dell’approccio 
di modellazione a telaio equivalente tridimensionale, in cui le pareti sono 
interconnesse da diaframmi orizzontali di piano (solai). Le ipotesi sulle quali esso 
si basa si ispirano ad una concezione scatolare della struttura in muratura.  
 
Il comportamento flessionale locale dei solai e la risposta fuori piano delle pareti 
non sono considerate nel modello, che analizza la risposta globale dell’edificio 
governata dal comportamento nel piano delle pareti. Questi ulteriori effetti 
possono poi essere valutati mediante opportune verifiche locali. 
Seguendo la rappresentazione a telaio, ciascuna parete dell’edificio è suddivisa in 
elementi nei quali è concentrata la deformabilità e la non linearità della risposta, 
quali maschi (pannelli murari) e fasce (travi di collegamento in muratura), 
collegate da porzioni rigide (nodi).  
 
 
Figura 3.7 - Schematizzazione a macroelementi di una parete. 
 
L’osservazione dei danni dovuti al sisma mostra infatti che solo raramente si 
riscontrano fessure in queste aree delle pareti; pertanto la deformazione in queste 
regioni è considerata trascurabile rispetto alle deformazioni non lineari del 
macroelemento che governa la risposta sismica. Tale idealizzazione è coerente 
con quanto prescritto al § 7.8.1.5.2 delle NTC ’08.  
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Il modello viene creato automaticamente sulla base della geometria inserita, con la 
possibilità di modifiche successive da parte dell’utente. 
Una volta suddivisa la parete in tratti verticali corrispondenti ai vari piani e fissata 
l'ubicazione delle aperture, il programma determina le porzioni di muratura, 
maschi murari e fasce di piano, in cui si concentrano deformabilità e 
danneggiamento e le modella con elementi trave in muratura. 
Le restanti porzioni di parete vengono dunque considerate come nodi rigidi 
bidimensionali di dimensioni finite, a cui sono connessi i macroelementi; questi 
ultimi trasmettono, ad ognuno dei nodi incidenti, le azioni lungo i tre gradi di 
libertà del piano. 
Grazie a questa suddivisione in nodi ed elementi, il modello della parete diviene 








Figura 3.8 - Schematizzazione di due parti. 
 
La discretizzazione della parete avviene in maniera automatica, anche in casi 







Figura 3.9 - Esempio di modellazione di parete con irregolarità. 
 
Durante l’assemblaggio della parete si considereranno le eventuali eccentricità fra 
i nodi del modello e gli estremi dei macroelemeti: considerati gli assi baricentrici 
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degli elementi, questi potrebbero non coincidere con il nodo, nei blocchi rigidi si 
potrà quindi verificare un’eccentricità tra il nodo del modello e quello 
dell’elemento deformabile. 
 
I nodi sono classificati come: tridimensionali a 5 gradi di libertà (le tre 
componenti di spostamento nel sistema di riferimento globale e le rotazioni 
attorno agli assi X e Y, trascurando dunque la rotazione attorno l’asse Z, 
coerentemente con l’ipotesi di trascurare la risposta fuori piano delle pareti) 
all’intersezione tra una o più pareti; bidimensionali a 3 gradi di libertà (due 
traslazioni e la rotazione nel piano della parete) definiti su un’unica parete.  
 
 
Figura 3.10 - Gradi di libertà del nodo tridimensionale. 
 
Gli elementi in muratura sono modellati come elementi trave non lineare, come 
prescritto al § 7.8.1.5.4 delle NTC ’08, caratterizzati da sei gradi di libertà con un 










Figura 3.11 - Schema trave non lineare con comportamento degradante. 
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Le caratteristiche di tale elemento possono essere così sintetizzate: 
- rigidezza iniziale valutata in base alle caratteristiche elastiche 
(fessurate) del materiale; 
- comportamento costitutivo bilineare con valori massimi di taglio e 
momento coerenti con i valori limite dello stato limite ultimo; 
- redistribuzione delle sollecitazioni interne all’elemento tali da 
garantire l’equilibrio; 
- degrado della rigidezza nel ramo plastico; 
- controllo di duttilità mediante la definizione di drift massimo (δu) 
differenziato in base al tipo di meccanismo di danno agente sul 
pannello e coerentemente a quanto previsto dalle NTC per edifici 
esistenti; 
 In particolare: 
      0,4% taglio 
δu =  
       0,6% pressoflessione 
 
- Al raggiungimento dello S.L.U. l’elemento viene eliminato dall’analisi 
senza interruzione della stessa; l’elemento continua ad essere in grado di 
garantire un contributo all’equilibrio esclusivamente per i contributi 
associati al suo peso proprio. 
 
I criteri di resistenza adottati sono diversi tra elementi maschio e fascia e sono in 
accordo con quanto specificato in merito nelle NTC. 














Il comportamento non lineare si attiva quando un valore di forza nodale raggiunge 
il suo massimo valore definito come il minimo fra i criteri di resistenza seguenti: 
pressoflessione, taglio-scorrimento e taglio‐fessurazione diagonale. E’ previsto un 
ulteriore controllo per la rottura a compressione. 
A tal proposito è doverosa una precisazione: nel caso di edifici di nuova 
costruzione le NTC impongono in modo imprescindibile l’uso del criterio di 
taglio-scorrimento, ed i drft limite sono fissati a 0,4% dell’altezza del pannello nel 
caso di danneggiamento a taglio e 0,8% nel caso di danneggiamento a 
pressoflessione. Per la verifica di edifici esistenti invece si può scegliere se usare 
il criterio di taglio-scorrimento (salvo però dover determinare il valore di fvo) o 
quello di taglio-trazione con fessurazione diagonale, mentre i limiti di drift sono 
sempre dello 0,4% nel caso di danneggiamento a taglio e 0,6% nel caso di 
danneggiamento a pressoflessione. Il presente software opera in questo caso la 
seconda scelta. 
 
La modellazione delle singole pareti costituisce il punto di partenza per la 
modellazione del comportamento globale basata proprio sul comportamento delle 
pareti nel proprio piano. 
Nella modellazione spaziale le pareti costituiscono gli elementi resistenti, nei 
riguardi dei carichi sia verticali, sia orizzontali; gli orizzontamenti (solai, volte, 
coperture) invece riportano alle pareti i carichi verticali gravanti su di essi e 
ripartiscono le azioni orizzontali sulle pareti di incidenza. La struttura risulta così 
modellata dall’assemblaggio di strutture piane: le pareti e gli orizzontamenti, 
entrambi privi di rigidezza flessionale fuori dal piano. 
Il modello dell’edificio viene ad assumere così globalmente masse e rigidezze su 
tutti i gradi di libertà tridimensionali tenendo conto però, localmente, dei soli 
gradi di libertà nel piano (nodi bidimensionali). 
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Come già introdotto, i solai, oltre a distribuire i carichi verticali sulle pareti, sono 
considerati come elementi di irrigidimento nel piano (modellati come elementi 
membrana ortotropi), da cui dipende la distribuzione tra le varie pareti delle azioni 
orizzontali. Il ruolo degli orizzontamenti è di rilevante interesse, determinando il 
grado di accoppiamento e la modalità di distribuzione delle azioni sugli elementi 
resistenti. I solai, modellati come elementi finiti a membrana ortotropa a 3 nodi, 
con due gradi di libertà per nodo (gli spostamenti ux e uy), sono identificati da una 
direzione di orditura, rispetto alla quale sono caratterizzati da un modulo elastico 
E1. E2 invece è il modulo elastico in direzione perpendicolare all’orditura, mentre 
ν è il coefficiente di Poisson e G2,1 il modulo di elasticità tangenziale. E1 ed E2 
rappresentano, in particolare, il grado di collegamento che il solaio, anche grazie 
all’effetto di cordoli o catene, esercita tra i nodi di incidenza nel piano della 
parete. Il termine G2,1 rappresenta invece la rigidezza a taglio del solaio nel suo 
piano e da esso dipende la ripartizione delle azioni tra le pareti. 
 
 
Figura 3.12 - Elemento a 4 nodi per i solai. 
 
E’ possibile disporre un elemento solaio collegandolo ai nodi tridimensionali, 
giacché esso ha la funzione principale di ripartire le azioni orizzontali tra le varie 
pareti in proporzione alla loro rigidezza ed in funzione della propria, conferendo 
al modello quel carattere di tridimensionalità che dovrebbe avvicinarsi al reale 
funzionamento strutturale. 
 
Nel caso delle volte, la valutazione dei contributi di rigidezza equivalenti risulta 
tutt’altro che banale e non può trascurare l’effetto forma che per tali tipologie 
strutturali gioca un ruolo significativo. Nel programma di calcolo sono 
implementate alcune formule approssimate che consentono di computare un 
coefficiente correttivo α da applicare ai moduli elastici caratterizzanti il materiale 
di cui è composta la volta al fine di tenere conto dell’effetto forma sopra citato. 
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In particolare sulla base delle seguenti grandezze: 
- spessore medio strutturale (smedio) 
- freccia (f) 
- luce equivalente (computata a partire dall’area A interna racchiusa dal 
perimetro della volta, ovvero l = √𝐴 
Al variare della tipologia di volta, il coefficiente correttivo α è computato con 
opportune formulazioni. Definito tale coefficiente si computano le grandezze da 
assegnare alla membrana equivalente introdotta poi nel modello di calcolo: 
- s = smedio 
- G = α ∙ Gmuratura 
- E = α ∙ Emuratura 
- ν = 0,2 
 
Al fine di approfondire brevemente come varia in generale il comportamento 
strutturale nel passaggio da solai deformabili a rigidi, ed in particolare quali sono i 
meccanismi che consentono di sfruttare appieno la resistenza a taglio globale, si 
esamini la risposta di una semplice struttura (con l’ausilio del software 3muri) 
costituita da una singola cella elementare a pianta rettangolare 
1
. Sia essa costituita 
da quattro pareti perimetrali, di cui due piene e due dotate di aperture: su 
quest’ultime gravi il solaio ordito perpendicolarmente ad esse. Coerentemente con 
la notazione introdotta in Figura 3.13, la parete P1 sia dotata di due aperture e la 
parete P3, ad essa opposta, abbia una sola apertura: ne consegue che nell’ipotesi 
di materiale murario omogeneo, esse sono caratterizzate da rigidezza differente. Si 
ipotizzi che la massa totale (peso proprio e portato) gravante sulle pareti P1 e P3 
sia uguale e che gli elementi fasce costituiscano un buon accoppiamento tra i 
diversi maschi. 
 
                                                 
1
 Esempio tratto da: Cattari S., Resemini S., Lagomarsino S. (2009). “Il ruolo delle volte nella 
risposta sismica della muratura”, Allegato 3a.2-UR05-1, Programma Quadro DPC-Reluis del 15 
Marzo 2005 (Progetto esecutivo 2005 – 2008). 
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Figura 3.13 – Esempio. Distribuzione di forza uniforme applicata nell’analisi statica non lineare. 
 
Si valuti ora la risposta di tale esempio a seguito di un’analisi statica non lineare 
in direzione x, considerando come punto di controllo il nodo individuato in Figura 
3.13. Le forze orizzontali vengono applicate proporzionalmente alle masse, quindi 
in questo caso risultano uguali. Vengono esaminati di seguito i due casi limite di 
solaio infinitamente flessibile (caso a) e rigido (caso b). In Figura 3.14 vengono 
rappresentate per entrambi i casi: deformata in pianta; le curve di taglio resistente 
alla base V – spostamento orizzontale u; la quota parte di forza ripartita dal solaio 
nel corso dell’analisi, normalizzata al valore massimo limite Frip/Frip,limite in 
funzione dello spostamento del nodo di controllo uP1. 
Nel (caso a) quindi di solaio infinitamente flessibile, si nota come il rapporto 
Frip/Frip,limite sia identicamente nullo per ogni punto dello spostamento del nodo di 
controllo. Ciò dimostra  come questo tipo di orizzontamento non sia in grado di 
trasferire alcuna azione da una parete all’altra. Infatti quando la parete P1 
raggiunge il massimo taglio VP1, corrispondente alla situazione in cui tutti e tre i 
maschi hanno attinto alle loro massime risorse, la situazione della parete P3, pur 
trovandosi essa ancora in una fase pseudo-elastica, non può mutare ulteriormente. 
Nel (caso b) quindi di solaio rigido, quando la parete P1 attinge la sua massima 
resistenza, grazie all’effetto di ridistribuzione del solaio, anche la parete P3 può 
continuare a sfruttare tutte le risorse ancora disponibili. La forza ripartita dal 
solaio Frip/Frip,limite cresce asintoticamente fino al valore limite compatibile con il 
raggiungimento del taglio massimo della parete P3. Allo stesso modo la curva in 
termini di taglio globale attinge a valori maggiori che nel (caso a). 
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Figura 3.14 – Esempio. Confronto della risposta della struttura d’esempio nel caso di solaio 
infinitamente flessibile (caso a) e rigido (caso b). 
 
Si nota infine che in questo caso il valore del taglio VP3 risulta leggermente 
diverso da quello VP1 (quando in realtà visto l’accoppiamento tra le pareti 
dovrebbe risultare uguale). Questo fenomeno è imputabile ad un leggero effetto 
torsionale conseguente alla non linearità della risposta. 
Da ultimo la Figura 3.15 mostra risultati importanti sul rapporto che lega la 
rigidezza propria di solai di varia natura con le azioni che sono in grado di 
ripartire in funzione dello spostamento. In particolare è interessante notare come 
nel caso di solai in latero-cemento effettivamente l’idealizzazione di 
comportamento infinitamente rigido possa essere giustificata. 
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Figura 3.15 – Esempio. Capacità di ripartizione al variare della rigidezza del solaio. 
 
Nell’ambito dell’analisi pushover il programma permette di condurre l’analisi 
considerando due sistemi di forze orizzontali applicate al livello dei solai e dirette 
secondo le due direzioni principali (e tra loro ortogonali) coincidenti con gli assi 
principali dell’edificio: 
a) un sistema di forze proporzionale alle masse; 
b) un sistema di forze proporzionale al primo modo di vibrare. 
Tale sistema di forze statiche viene applicato secondo 24 diverse condizioni di 
carico, per tenere conto della variabilità dei versi delle forze e dell’eccentricità 
accidentale rispetto al centro di massa. 
In relazione all’esecuzione dell’analisi statica non lineare, la scelta del nodo di 
controllo merita alcune precisazioni. Nella norma non sono riportate precise 
indicazioni a riguardo, tuttavia appare opportuno notare che nel caso degli edifici 
esistenti in muratura i risultati dell’analisi possono evidenziare una certa 
sensitività al variare del nodo di controllo assunto, in particolare, nel caso in cui 
gli orizzontamenti siano caratterizzati da strutture flessibili (solai lignei o volte). 
In ragione di tale osservazione, appare opportuno adottare nella rappresentazione 
della curva di capacità lo spostamento ottenuto come media di tutti quelli dei nodi 
di piano: tale adozione infatti consente di ottenere un risultato che sia 
maggiormente rappresentativo della risposta complessiva dell’intera struttura (e 
non così sensibile all’occorrenza di effetti locali della risposta). In ragione di tale 
osservazione infatti, rappresentare nella curva di capacità lo spostamento di un 
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unico nodo di controllo posizionato nella parete più vulnerabile potrebbe non 
risultare  cautelativo. 
 
La verifica sismica globale consiste nel confronto tra la curva ottenuta attraverso 
l’analisi statica non lineare (opportunamente convertita perché sia rappresentativa 
di un oscillatore equivalente) e la domanda sismica, rappresentata in termini di 
spettro di risposta (ottenuto a partire da quello elastico opportunamente ridotto 
secondo l’approccio degli spettri anelastici). 
La conversione della curva di capacità nella bilineare equivalente è operato 
secondo quanto prescritto nella Circolare applicativa delle NTC, ovvero: il ramo 
elastico iniziale è definito dalla retta che, passando per l’origine interseca la curva 
del sistema reale in corrispondenza del 70% del valore di picco; il plateau della 
bilineare è determinato sulla base del principio di equivalenza delle aree tra i 
diagrammi del sistema reale e quello equivalente fino al punto in corrispondenza 
dello spostamento ultimo. Tale spostamento ultimo è computato in corrispondenza 
del passo dell’analisi in cui si verifica il decadimento del taglio alla base del 20% 
rispetto al valore di picco. Il sistema equivalente risulta così determinato in 
termini di periodo T*, resistenza F*y, massa m* e spostamento ultimo δ*u. 
La verifica allo Stato Limite di Salvaguardia della Vita (SLV) prevede il 
confronto (per ciascuna delle analisi effettuate) tra δmax (spostamento massimo 
richiesto) e δu (spostamento massimo offerto dalla struttura), ed in particolare 
deve risultare δu > δmax. 
Viene eseguita anche un’ulteriore verifica, in concomitanza alla precedente, 
ovvero che il fattore di struttura q* (rapporto tra la forza di risposta elastica e la 
forza di snervamento del sistema equivalente) risulti inferiore a 3 (q* < 3). 
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3.4   Modellazione della struttura 
 
L’edificio Kraepelin è stato dapprima modellato in pianta con un software CAD, 
riportando l’asse baricentrico nel piano delle murature ed un segmento 
trasversale ad esso atto a rappresentare il punto centrale delle aperture presenti, 
poi importata nel software di calcolo 3muri per eseguire le diverse analisi. 
 
Figura 3.16 – Pianta tipo per importazione. 
 
Come introdotto nel paragrafo 2.3.2, in fase di rilievo è emersa la presenza di più 
aperture successivamente tamponate, su entrambi i livelli (porzioni campite in 
rosso nelle piante). Poiché il materiale utilizzato a tal fine risulta essere costituito 
prevalentemente da mattoni forati e che comunque non si attesta la reale presenza 
di adeguate ammorsature (dove la muratura usata sia di altra natura) ai maschi 
murari che delimitano tali aperture, si ritiene che l’effetto dovuto a tali 
tamponature sia trascurabile. Nel modello strutturale rappresentante lo stato 
attuale, questi elementi vengono considerati come aperture a tutti gli effetti. 
Nella fase di input del disegno viene richiesta la tipologia di costruzione (nuova 
o esistente) ed è possibile scegliere quale normativa utilizzare per l’analisi della 
struttura. La modellazione degli elementi strutturali avviene tramite input 
grafico di “oggetti strutturali” individuando i punti iniziali e terminali delle 
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linee d’asse rappresentate nel disegno importato. Ad ogni oggetto viene poi 
assegnata una propria definizione di carattere strutturale. In questo caso si tratta 
di tutti pannelli murari aventi altezza 440 cm. Ad ognuno di essi è possibile 
assegnare parametri geometrici e proprietà resistenti. In una seconda fase si 
inseriscono le aperture nelle pareti, sempre tramite input grafico, attraverso il 
punto baricentrico delle stesse aperture di cui sopra. La modellazione avviene per 
livelli sovrapposti che rappresentano i vari piani.  
 
 
Figura 3.17 – Pianta tipo ambiente 3muri. 
 
Vengono poi rappresentati gli orizzontamenti, con le proprie caratteristiche 
geometriche, parametri resistenti e carichi gravanti. Il software dispone di una 
buona libreria di solai, ed una sua peculiarità è proprio quella di permettere al 
progettista di prendere in considerazione la reale rigidezza degli stessi, per 
cercane di realizzare uno studio che rispecchi quanto meglio possibile il reale 
comportamento della struttura. 
Alla fine della rappresentazione grafica della struttura, vengono definite le 
caratteristiche meccaniche della muratura oggetto di studio (in accordo alle 
precedenti trattazioni). A partire dalla geometria e dagli oggetti strutturali inseriti, 
vengono generati automaticamente i dati relativi al modello a telaio equivalente. Il 
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risultato visivo è la presentazione di una mesh che schematizza maschi, fasce, 
travi e catene. Tuttavia tale schematizzazione automatica può essere modificata 
dall’utente in un apposito ambiente. 
 
 

















Figura 3.20 – Vista assonometrica del modello tridimensionale della struttura schematizzata a 
telaio equivalente nell’ambiente 3muri. 
 
Vengono inseriti i dati relativi all’azione sismica in base a quanto analizzato nel 
paragrafo 2.3.4.3. Tuttavia a tal proposito il software richiede solo l’inserimento 
delle informazioni base, come il Comune in cui sorge la costruzione, la vita 
nominale della stessa e la classe d’uso. I dati relativi allo spettro e ai relativi tempi 
di ritorno in termini di domanda sono calcolati automaticamente. 
Nell’ultima fase viene svolta l’analisi statica non lineare da cui è ricavata la curva 
di capacità della struttura. Per quanto riguarda il nodo di controllo il software 
adotta nella rappresentazione della curva di capacità lo spostamento ottenuto 
come media di tutti quelli dei nodi dell’ultimo piano: tale adozione infatti 
consente di ottenere un risultato che sia maggiormente rappresentativo della 
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3.5   Analisi statica 
 
La verifica ai carichi verticali di una struttura in muratura portante, deve tener 
conto che oltre alle azioni normali indotte dal peso proprio e dai carichi gravanti 
sui solai, i pannelli murari che la compongono sono soggetti anche a taglio e a 
flessione fuori piano. Ciò è dovuto al fatto che le azioni verticali sono applicate 
eccentricamente e (se la parete in questione è perimetrale) c’è la presenza di 
azioni spiranti ortogonalmente alla parete stessa, dovute al vento. Tale aspetto 
risulta rilevante in quanto le strutture murarie sono molto sensibili alle azioni 
fuori piano, ma occorre anche cautelarsi da problemi di instabilità. 
La verifica ai carichi verticali per un pannello in muratura è quindi da condursi 
in accordo alla seguente relazione, come prescritto al § 4.5.6.2 delle NTC ‘08: 
𝑁𝑅𝑑 =  𝛷 ∙ 𝑓𝑑 ∙ 𝑡 ∙ 𝑙 
dove: 
𝑁𝑅𝑑  è lo sforzo normale resistente del pannello 
t e l sono le dimensioni geometriche del pannello (dove A = t∙l) 
𝑓𝑑  è la resistenza di calcolo della muratura 𝑓𝑑 = 𝑓𝑘/𝛾𝑚 , con 𝛾𝑚coefficiente 
parziale di sicurezza per la resistenza a compressione della muratura 
𝛷  è il coefficiente di riduzione della resistenza del materiale che tiene conto 
proprio delle eccentricità e delle azioni fuori piano sopra citate. 
 
Φ è funzione della snellezza convenzionale λ e del coefficiente di eccentricità m 
ed è tabellato a seconda del valore che questi assumono. 
 
λ = h0/t    
con   h0 = ρ∙h 
in cui ρ è il fattore laterale di vincolo e h è la lunghezza libera di inflessione. 
 
m = 6∙e/t 
in cui e è l’eccentricità totale. 
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Per le sezioni di estremità del pannello si avrà: 
e1 = |es| + |ea| 
dove es è l’eccentricità strutturale dovuta ai carichi verticali: 





eccentricità dovuta alla eventuale posizione eccentrica del 
muro del piano superiore rispetto al piano medio del muro 






eccentricità delle reazioni di appoggio dei solai soprastanti 
la sezione di verifica. 
 
 
ea è l’eccentricità accidentale: 
es = h/200  
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Per le sezioni di mezzeria esposte al vento: 
e2 = |e1/2| + |ev| ≥ ea 
dove ev è l’eccentricità dovuta alla pressione del vento:  
ev = Mv/N 
 
La normativa impone infine anche la limitazione: 
e1/t     ≤ 0,33 
e2/t 
in modo che se le eccentricità di calcolo superassero il 33% dello spessore del 
muro, la verifica non risulterebbe comunque soddisfatta. 
 
La verifica ai carichi verticali per il caso studio viene condotta in accordo alle 
considerazioni appena fatte e con l’ausilio del software 3muri. 
Come trattato nel paragrafo 2.2 le caratteristiche meccaniche della muratura in 
esame sono quelle riportate nella Tabella 2.1. 
In un primo momento viene studiata una verifica che prende in considerazione i 
carichi reali agenti sulla costruzione, con le caratteristiche meccaniche in gioco, 
analizzando quindi il reale stato attuale, a meno di tutti i coefficienti di sicurezza 
ma con lo stesso metodo di calcolo proposto in precedenza. 




QK = 1 daN/m
2
 
γG = 1 
γQ = 1 
γm = 1 
FC = 1 
 
Tabella 3.1 – Verifiche a sforzo normale ed eccentricità sotto carichi realmente 
agenti sulla struttura. 
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Considerando quindi parametri di calcolo statico unitari ed assenza di carichi 
accidentali, tutti i pannelli murari della struttura superano la verifica. Si conduce 
in concomitanza anche una verifica di snellezza degli elementi. Il colore verde 
indica che gli elementi che compongono la parete in questione superano sia la 
verifica a sforzo normale che quella di snellezza. 
 
Successivamente viene studiata una verifica che tiene conto delle combinazioni 
agli stati limite secondo NTC ’08 e che quindi viene aggravata di tutti i 
coefficienti si sicurezza, sia per il materiale che per i carichi ed il Fattore di 






γG1 = 1,3 
γG2 = 1,5 
γQ = 1,5 
γm = 2 
FC = 1,2 
 
Tabella 3.2 – Verifiche a sforzo normale ed eccentricità per combinazioni di 
carico allo stato limite ultimo. 
 
La Tabella 3.2 mostra che utilizzando il metodo di calcolo della normativa 
vigente, con tutti i coefficienti amplificativi del caso, ogni parete risulterebbe 
avere pannelli che raggiungono lo stato limite ultimo. In particolare i maschi la 
cui verifica risulta più gravosa appartengono alle due pareti centrali di spina del 
fabbricato, e si collocano in posizione pressoché centrale rispetto alle stesse. 
Risulta quindi che la struttura risponde bene ai carichi reali di progetto, ma non  
permettere di raggiungere la soglia di sicurezza richiesta dall’attuale normativa 
vigente. L’assenza di fenomeni fessurativi di qualsiasi genere e lo stato di 
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conservazione complessivo del fabbricato allo stato attuale confermano le analisi 
effettuate.  
 
In Figura 3.21 si riporta la curva di capacità che la struttura avrebbe al crescere 
del moltiplicatore delle resistenze del materiale muratura con cui è stata realizzata. 
I dati relativi ad essa sono contenuti nella Tabella 3.3. Il soddisfacimento della 
verifica con il metodo agli stati limite, indicato dalla normativa vigente, sarebbe 
ottenibile con un incremento delle caratteristiche meccaniche di 2,5 volte rispetto 
ai valori attuali. Chiaramente tale valore corrisponde al rapporto tra sforzo 
normale sollecitante Nd e quello resistente Nr per la parete maggiormente 
sollecitata, come riportato in Tabella 3.2. 
 
 

































































] Nd/Nr MAX 
1 80 56 2,49 
1,1 88 61,6 2,26 
1,2 96 67,2 2,08 
1,3 104 72,8 1,92 
1,4 112 78,4 1,78 
1,5 120 84 1,66 
1,6 128 89,6 1,56 
1,7 136 95,2 1,47 
1,8 144 100,8 1,38 
1,9 152 106,4 1,31 
2 160 112 1,25 
2,1 168 117,6 1,19 
2,2 176 123,2 1,13 
2,3 184 128,8 1,08 
2,4 192 134,4 1,04 
2,5 200 140 1 
 
Tabella 3.3 – Dati relativi all’analisi parametrica per la verifica statica. 
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3.6   Analisi statica non lineare 
 
Lo studio di vulnerabilità sismica della struttura in esame è stato realizzato 
mediante l’ausilio del software commerciale 3muri, che consente una 
schematizzazione della struttura a telaio equivalente attraverso una modellazione 
non lineare a macroelementi. Il programma, le cui metodologie di calcolo sono 
trattate al paragrafo 3.3, permette di condurre l’analisi pushover considerando due 
sistemi di forze orizzontali applicate al livello dei solai e dirette secondo le due 
direzioni principali (e tra loro ortogonali) coincidenti con gli assi principali 
dell’edificio: 
c) un sistema di forze proporzionale alle masse; 
d) un sistema di forze proporzionale al primo modo di vibrare. 
Tale sistema di forze statiche viene applicato secondo 24 diverse condizioni di 
carico, per tenere conto della variabilità dei versi delle forze e dell’eccentricità 
accidentale rispetto al centro di massa. 
Peculiarità del programma di calcolo utilizzato per la modellazione è quella di 
schematizzare gli orizzontamenti come elementi finiti a membrana ortotropa a 3 
nodi, dotate di opportuna rigidezza di piano. I solai quindi, oltre a riportare alle 
pareti i carichi verticali gravanti su di essi, hanno il ruolo di ripartire, come 
elementi di irrigidimento di piano, le azioni orizzontali sulle pareti di incidenza. I 
moduli di elasticità che caratterizzano l’orizzontamento (uno in direzione 
dell’orditura e l’altro in quella ad essa ortogonale) rappresentano il grado di 
collegamento che il solaio esercita tra i nodi di incidenza nel piano della parete; il 
modulo di elasticità tangenziale G invece rappresenta la rigidezza a taglio del 
solaio nel suo piano, e da esso dipende la ripartizione delle azioni tra le pareti. 
Assunzioni realistiche sulla rigidezza degli orizzontamenti possono condizionare 
fortemente la risposta globale: nel caso di solai al limite infinitamente flessibili, a 
seguito del raggiungimento delle condizioni ultime di una parete non sarà 
possibile alcuna ridistribuzione su elementi strutturali ancora efficienti, viceversa 
nel caso di solai infinitamente rigidi, in cui tale risorsa può essere sfruttata 
pienamente. 
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Lo studio condotto durante la fase di rilievo della struttura ha consentito di 
arrivare ad avere un buon livello di conoscenza della stessa, tanto da aver stimato 
il raggiungimento di un Livello di Conoscenza LC2 con relativo Fattore di 
Confidenza FC=1,2. Per maggiori indicazioni a tal proposito si rimanda al 
paragrafo 2.3.3. 
Sussistono tuttavia delle incertezze di cui è bene tener adeguatamente conto. Esse 
si suddividono principalmente in due filoni: il primo inerente la mancanza di 
informazioni esaustive riguardo al reale grado di vincolo presente tra i solai del 
piano primo e la muratura; il secondo invece è legato ad un’incertezza intrinseca 
nella modellazione attraverso l’ausilio del software (collocazione e dimensione 
dei nodi rigidi). Riguardo il primo filone, tali incertezze sono dovute 
all’impossibilità di realizzare saggi nei solai del piano primo, la cui esecuzione 
avrebbe potuto intralciare la quotidiana attività di tipo ospedaliero svolta 
all’interno dell’edificio oggetto di studio. 
Si decide quindi, a favore di sicurezza, di considerare come condizione attuale la 
più sfavorevole, ovvero quella in cui i solai del piano primo non siano ben 
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3.6.1 Stato attuale 
 
Come discusso nei paragrafi precedenti, nella fase di rilievo della struttura, è 
emersa la presenza di più aperture successivamente tamponate, su entrambi i 
livelli. Poiché il materiale utilizzato a tal fine risulta essere costituito 
prevalentemente da mattoni forati e che comunque non si attesta la reale presenza 
di adeguate ammorsature (dove la muratura usata sia di altra natura) ai maschi 
murari che delimitano tali aperture, si ritiene che l’effetto dovuto a tali 
tamponature sia trascurabile. Nel modello strutturale allo stato attuale questi 
elementi vengono considerati come aperture a tutti gli effetti. 
In prima istanza viene realizzata un’analisi pushover prendendo in considerazione 
la reale rigidezza dei solai presenti nella struttura, e le reali caratteristiche 
meccaniche della muratura, mentre in una fase successiva verrà fatta un’analisi 
parametrica. 
La Tabella 3.4 mostra i risultati ottenuti per le condizioni di carico peggiori, lungo 
i due assi principali. I parametri di riferimento per la verifica della struttura sono 
la capacità e la domanda di spostamento, rispettivamente δu e δmax. Invece q* è il 
rapporto tra la forza di taglio del sistema equivalente ad un grado di libertà da 
spettro elastico e la forza di snervamento dello stesso sistema equivalente ad un 
grado di libertà in analisi statica non lineare, con la limitazione q* < 3 (1). 
 
(1)    𝑞∗ = 
𝑽𝑩,𝒕𝒐𝒕 𝑆𝐷𝑂𝐹 𝑑𝑎 𝑠𝑝𝑒𝑡𝑡𝑟𝑜 𝑒𝑙𝑎𝑠𝑡𝑖𝑐𝑜
𝑽𝑩,𝒕𝒐𝒕 𝑆𝐷𝑂𝐹 𝑑𝑎 𝐴.𝑆.𝑁.𝐿.
< 3 
 















-Y 1° modo - 69,9 2,88 1,87 1,54 136.884 5,36 0,559 
+X 1° modo 91,5 1,85 1,47 1,26 199.847 3,32 0,903 
 
Tabella 3.4 – Risultati ottenuti per le condizioni di carico peggiori riferite al modello allo stato 
attuale. 
 




Figura 3.22 – Curva pushover per la combinazione di carico più gravosa (dir. –Y) allo stato 
attuale. 
 
Nella Figura 3.22 si propone la curva pushover per l’analisi in questione. In 
questo studio tale rappresentazione viene fatta mettendo in relazione le forze di 
taglio V [daN] con la percentuale di disponibilità specifica di spostamento δu/δr 
[%], ovvero riferita alla richiesta.  
δu è lo spostamento ultimo offerto dalla struttura e δr è invece quello richiesto. Ai 
fini della verifica a spostamento da condure allo SLV, è interessante notare come 
la struttura abbia una buona capacità di spostamento già allo stato attuale. Il valore 
del rapporto δu/δr risulta essere 154%, superando di gran lunga il 100% richiesto 
dalla verifica. 
La Figura 3.23 rappresenta invece la risposta globale della struttura in pianta, ed 
in particolare le deformazioni orizzontali subite dall’impalcato più elevato. 
L’analisi mostra l’asse y della struttura (coincidente con lo sviluppo longitudinale) 
come il più debole. 
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Figura 3.23 – Deformazione in pianta. 
 
L’edificio soddisfa la verifica in termini di spostamento, tuttavia, trattandosi di 
muratura ordinaria, in vista del punto § 7.8.1.6 Verifiche di sicurezza delle NTC, 
si esegue un’ulteriore verifica in termini di forza, con un coefficiente di struttura 
massimo inferiore al valore di 3 (q* < 3). 
Come indicato in Tabella 3.4 all’analisi più gravosa corrisponde un valore q* = 
5,36 quindi tale limitazione non risulta soddisfatta. 
Allo stato di fatto, tenendo conto di quanto appena detto, con l’attuale 
conformazione geometrico-strutturale, l’edificio mostra un TR in termini di 
capacità (SLV) di 158 anni, a fronte di un TR in termini di domanda (SLV) di 949 
anni (Tabella 3.4). Emerge di conseguenza l’esigenza di progettare interventi in 
grado di garantire un adeguamento sismico, o se ciò non risultasse possibile, 
quanto mento un miglioramento. 
Si analizzano di seguito le pareti, in uno stato di danneggiamento decrescente, per 
















  Figura 3.24 – Parete 12 (32,92 % di danneggiamento). 
 
 
Figura 3.25 – Parete 5 (28,32 % di danneggiamento). 
 
 
Figura 3.26 – Parete 4 (24,02 % di danneggiamento). 
CAPITOLO 3 – ANALISI STRUTTURALI DELL’EDIFICIO KRAEPELIN 
115 
 
Figura 3.27 – Parete 13 (23,71 % di danneggiamento). 
 
 
Figura 3.28– Parete 2 (18,61 % di danneggiamento). 
 
Essendo l’asse y quello debole, le pareti più danneggiate sono chiaramente quelle 
aventi sviluppo longitudinale.  
Il comportamento globale della struttura evidenzia una rottura dei maschi 
prevalente a taglio ed un collasso per pressoflessione degli elementi fascia. 
Una crisi concentrata delle fasce è in generale preferibile a quella dei maschi, in 
quanto in termini di gerarchia delle resistenze tra gli elementi fascia ed i maschi, è 
preferibile indirizzare la rottura nei primi, preservando i secondi. Questo concetto, 
che proviene dalla progettazione di altre tecnologie costruttive (strutture 
intelaiate) è legato all’esigenza di permettere agli elementi verticali di continuare 
a trasmettere i carichi verticali, impedendo il collasso della struttura su se stessa. 
CAPITOLO 3 – ANALISI STRUTTURALI DELL’EDIFICIO KRAEPELIN 
116 
Allo stesso modo una crisi a pressoflessione è da preferire ad una a taglio, in 
quanto la prima è di tipo duttile e la seconda fragile. 
Emerge chiaramente come la natura flessibile dei solai allo stato attuale (putrelle e 
voltine, volte a botte e volta a crociera per il primo impalcato e putrelle e tavelloni 
con soletta collaborante per i solai di copertura) favorisca una ridistribuzione delle 
azioni orizzontali dovute al sisma in funzione delle masse. Ciò comporta che a 
seguito del raggiungimento delle condizioni ultime di una parete, la 
ridistribuzione su elementi strutturali ancora efficienti risulta modesta, non 
consentendo  di sfruttare appieno le capacità di resistenza alle azioni orizzontali 
(nel loro piano) di tutti gli elementi strutturali. 
 
 
3.6.2 Interventi sulla struttura 
 
Nel seguito, al fine di migliorarne il comportamento globale, vengono analizzate 
proposte di intervento sulla struttura, mettendo in luce quanto ognuna di esse 
risulti effettivamente efficace, confrontando la risposta del sistema con quella allo 
stato attuale. Nel paragrafo successivo l’esecuzione di questi interventi verrà 
studiata in combinazione ad incrementi della resistenza meccanica della muratura; 
lo scopo ultimo è comprendere se interventi volti a migliorare le caratteristiche 
meccaniche della muratura possano essere considerati efficaci ed effettivamente 
realizzabili. 
La notevole discrepanza emersa nella fase di caratterizzazione meccanica del 
materiale muratura tra i valori dei moduli di elasticità ricavati con prove 
sperimentali in situ, eseguite sull’edificio Livi (padiglione dello stesso complesso 
ospedaliero), ed i valori suggeriti dalle NTC per una muratura della stessa 
tipologia, ha suggerito di studiare l’incremento della resistenza per valori di E e G 
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3.6.2.1 Studio degli interventi 
 
Come primo intervento si ipotizza l’irrigidimento dei solai del primo impalcato 
attraverso la realizzazione di una soletta collaborante avente spessore 4 cm. La 
Figura 3.29 mostra la sovrapposizione tra la curva pushover allo stato attuale e 
quella che si ottiene nella nuova configurazione. In questo studio tale 
rappresentazione viene fatta mettendo in relazione le forze di taglio V [daN] con 
la percentuale di disponibilità specifica di spostamento δu/δr [%], ovvero riferita 
alla richiesta, che sarà diversa nei due casi. 
 
 
Figura 3.29 – Confronto delle curve pushover, ottenute per la combinazione di carico più gravosa, 
prima e dopo la realizzazione della soletta collaborante per i solai del piano primo. 
 
Da una valutazione riguardo alla capacità complessiva della struttura, i cui 
risultati sono analizzati nella Tabella 3.5, emerge che la realizzazione di questo 
tipo di intervento comporta una perdita della disponibilità specifica di 
spostamento del 13,64%. Quindi la verifica in termini di spostamento ultimo agli 
SLV è comunque soddisfatta in modo abbondante, tuttavia il comportamento 
strutturale da questo punto di vista viene penalizzato. Il parametro di sicurezza in 
termini di accelerazione (αu) varia invece positivamente dell’11,99%. E’ 
opportuno specificare che αu è αu,min, ovvero il valore del parametro riscontrato per 
la combinazione di carico più gravosa tra le 24 prese in considerazione. Come 
nello stato attuale anche in questa configurazione l’asse debole risulta essere y. 
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Tabella 3.5 – Confronto tra i risultati ottenuti prima e dopo la realizzazione della soletta 
collaborante per i solai del piano primo. 
 
La soletta collaborante consente di ottenere un buon irrigidimento 
dell’orizzontamento, realizzando il collegamento delle pareti al livello del piano, 
altrimenti non garantito dalla situazione attuale. Si ha una significativa variazione 
del comportamento strutturale dell’edificio. In questo caso infatti le azioni 
orizzontali dovute al sisma vengono ridistribuite in funzione delle rigidezze, e ciò 
porta ad un incremento (seppur modesto) di resistenza a taglio globale del 6,51%, 
sfruttando maggiormente la capacità degli elementi strutturali. Tale 
comportamento motiva la tipologia di danneggiamento delle pareti (Figura 3.30, 
3.31, 3.32, 3.33), in cui si nota come, rispetto allo stato attuale, diminuisce 
l’impegno a taglio dei maschi (parete 5 e 4) e aumenta quello a pressoflessione 
delle fasce. L’azione sismica si distribuisce infatti in maniera più sostanziale su 
tutta la massa dei solai. 
 




STATO ATTUALE 1,54 136.884 0,559 5,36
SOLETTA 
COLLABORANTE
1,33 145.794 0,626 4,79
differenza (%) -13,64% 6,51% 11,99% -10,63%
MODELLO α u q*δu/δr
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Figura 3.31 – Parete 2 (18,61 % di danneggiamento). 
 
 
Figura 3.32 – Parete 4 (12,77 % di danneggiamento). 
 
 
Figura 3.33 – Parete 13 (11,86 % di danneggiamento). 
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Una problematica in generale connessa all’uso di solai più rigidi è l’instaurarsi di 
effetti torsionali nella struttura. Questi saranno funzione della geometria della 
stessa e della distribuzione in pianta di masse e rigidezze. Una struttura regolare 
(sia in pianta che in altezza) ed una distribuzione uniforme delle rigidezze in 
pianta consente di contenere la formazione di tali effetti torsionali. Più il 
baricentro delle rigidezze si discosta da quello delle masse, tanto maggiore sarà 
l’impegno alle azioni orizzontali delle zone in cui si concentra maggiore rigidezza 
e tanto più spostamento sarà richiesto agli elementi più lontani (quindi dove si 
concentra minor rigidezza). 
La struttura in esame a tal proposito risulta abbastanza regolare sia in pianta che in 
altezza, tuttavia le irregolarità riscontrabili nella localizzazione delle aperture non 
la rendono immune dalla formazione di effetti torsionali parassiti, che impegnano 
soprattutto le due pareti perimetrali in direzione x (Figura 3.34, 3.35). Questo 





Figura 3.34 – Parete 1_Sollecitazioni dovute agli effetti torsionali. 
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Figura 3.35 – Parete 3_ Sollecitazioni dovute agli effetti torsionali. 
 
La verifica in termini di spostamento risulta soddisfatta, tuttavia, trattandosi di 
muratura ordinaria, in vista del punto § 7.8.1.6 Verifiche di sicurezza delle NTC, 
si esegue un’ulteriore verifica in termini di forza, con un coefficiente di struttura 
massimo inferiore al valore di 3 (q* < 3). Come indicato in Tabella 3.5 all’analisi 
più gravosa corrisponde un valore q* = 4,79 quindi tale limitazione non risulta 
soddisfatta, pur ottenendo un miglioramento del 10,63% rispetto allo stato attuale. 
Il TR in termini di capacità (SLV) subisce un incremento del 35,44%, passando 
dai 158 anni dello stato attuale ai 214 a seguito della realizzazione dell’intervento. 
 
Per un maggiore approfondimento su come la variazione della rigidezza dei solai 
influenzi il comportamento strutturale globale, si rimanda ad una breve trattazione 
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Il secondo intervento ipotizzato riguarda l’introduzione di solai rigidi (ad esempio 
in latero-cemento) ad entrambi i livelli, eccezion fatta per le volte del piano primo, 
che per scelta progettuale si sceglie di non modificare. La Figura 3.36 mostra la 
sovrapposizione tra la curva pushover allo stato attuale e quella che si ottiene 
nella nuova configurazione. La rappresentazione rimane coerente con quanto 
chiarito per la descrizione dell’intervento precedente. 
 
Figura 3.36 – Confronto delle curve pushover, ottenute per la combinazione di carico più gravosa, 
prima e dopo l’introduzione dei solai rigidi. 
 
Da una valutazione riguardo alla capacità complessiva della struttura, i cui 
risultati sono analizzati nella Tabella 3.6, emerge che la realizzazione di questo 
tipo di intervento comporta una perdita della disponibilità specifica di 
spostamento del 5,19%. Quindi la verifica in termini di spostamento ultimo agli 
SLV è comunque soddisfatta in modo abbondante, tuttavia il comportamento 
strutturale da questo punto di vista viene penalizzato, anche se in modo minore 
rispetto all’intervento precedente. Il parametro di sicurezza in termini di 
accelerazione (αu) varia invece positivamente del 10,38%. 
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Tabella 3.6 – Confronto tra i risultati ottenuti prima e dopo l’introduzione dei solai rigidi. 
 
I solai rigidi aggravano, se pur di poco, le verifiche rispetto al solo inserimento 
della soletta collaborante, in particolare in termini di forze. Come indicato in 
Tabella 3.6 all’analisi più gravosa corrisponde un valore q* = 4,86 quindi tale 
limitazione non risulta soddisfatta ed anzi è più gravosa paragonata al caso 
precedente. Il TR in termini di capacità (SLV) infatti subisce si un incremento del 
30,38%, passando dai 158 anni dello stato attuale ai 206 a seguito della 
realizzazione dell’intervento, ma perde il 5,06% rispetto al caso di sola soletta 
collaborante. 
Da un confronto con il primo tipo di intervento ipotizzato emerge che il 
comportamento strutturale dell’edificio rimane pressoché invariato. Le azioni 
orizzontali dovute al sisma vengono ridistribuite in funzione delle rigidezze, a 
maggior ragione che nel caso precedente. Tuttavia la maggiore rigidezza dei solai 
contribuisce ad aumentare l’entità degli effetti torsionali in pianta. Ciò causa 
valori maggiori delle caratteristiche delle sollecitazioni negli elementi, ma la 
tipologia di danneggiamento delle pareti rimane invariata. La maggior capacità di 
trasmettere i carichi orizzontali che hanno i solai, e che quindi permetterebbe una 
migliore ridistribuzione delle forze tra i vari elementi in muratura, è vanificata dal 
maggiore effetto torsionale indotto nell’intera struttura. 
Le considerazioni fatte portano ad escludere questo secondo tipo di intervento a 








STATO ATTUALE 1,54 136.884 0,559 5,36
SOLAI RIGIDI 1,46 145.041 0,617 4,86
differenza (%) -5,19% 5,96% 10,38% -9,33%
MODELLO α u q*δu/δr
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Il terzo caso proposto riguarda l’introduzione di catene. Queste sono state 
applicate in direzione y (Figura 3.37), ovvero secondo lo sviluppo longitudinale 
dell’edificio, poiché come analizzato nel paragrafo precedente, allo stato attuale 
questo risulta essere il più debole, tanto che molti tra gli elementi giunti a rottura 
si concentrano proprio in queste pareti, ed in particolare negli elementi fascia. 
 
 
Figura 3.37 – Disposizione degli elementi catena (in rosso) all’altezza del primo solaio. 
 
La scelta progettuale è quindi quella di inserire quattro catene all’altezza del 
primo solaio, una per ogni parete longitudinale. Si utilizzano elementi tondi pieni 
aventi diametro 20 mm e materiale acciaio S235. La Figura 3.38 mostra la 
sovrapposizione tra la curva pushover allo stato attuale e quella che si ottiene 
nella nuova configurazione. La rappresentazione rimane coerente con quanto 
chiarito per la descrizione degli interventi precedenti. 
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Figura 3.38 – Confronto delle curve pushover, ottenute per la combinazione di carico più gravosa, 
prima e dopo l’introduzione degli elementi catena. 
 
Da una valutazione riguardo alla capacità complessiva della struttura, i cui 
risultati sono analizzati nella Tabella 3.7, emerge che la realizzazione di questo 
tipo di intervento comporta una notevole perdita della disponibilità specifica di 
spostamento (31,17%). La verifica in termini di spostamento ultimo agli SLV è 
comunque soddisfatta, tuttavia il comportamento strutturale da questo punto di 
vista viene notevolmente penalizzato. Il parametro di sicurezza in termini di 
accelerazione (αu) varia invece positivamente del 31,31%. Come nello stato 
attuale anche in questa configurazione l’asse debole risulta essere y. 
 
 
Tabella 3.7 – Confronto tra i risultati ottenuti prima e dopo l’introduzione delle catene. 
 
I dati emersi mostrano che l’inserimento delle catene, pur mantenendo i solai 
deformabili originari, risulta un intervento efficace. 
Le catene vengono schematizzate dal software come elementi privi di rigidezza 
flessionale, e perdono ogni efficacia nel caso divengano compresse. Per gestire 
V MAX
[daN]
STATO ATTUALE 1,54 136.884 0,559 5,36
CATENE 1,06 169.266 0,734 4,09
differenza (%) -31,17% 23,66% 31,31% -23,69%
MODELLO α u q*δu/δr
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questa non linearità il programma conserva distinti tutti i contributi elastici dovuti 
agli elementi e verifica ad ogni passo se vi siano catene precedentemente tese ora 
compresse o viceversa, ed in tal caso provvede a correggere la matrice di 
rigidezza complessiva del modello. Le catene, anziché agire direttamente sulla 
ripartizione delle azioni orizzontali tra le diverse pareti, aumentano il grado di 
collegamento che il solaio esercita tra i nodi di incidenza nel piano della parete.  
L’introduzione di questi elementi consente però anche di aumentare notevolmente 
la resistenza di calcolo a pressoflessione delle fasce cui è accoppiato. Come già 
anticipato nei capitoli precedenti, le fasce rivestono il ruolo di elementi di 
accoppiamento tra i maschi, potendo così influenzare considerevolmente la 
risposta di una parete multipiano nei riguardi della distribuzione delle 
caratteristiche della sollecitazione conseguenti sui maschi, nonché nelle modalità 
di danneggiamento che possono attivarsi. Idealizzando le azioni sismiche come 
forze orizzontali applicate a livello dei solai, e considerando che la forza di 
compressione verticale che sollecita gli elementi fascia sia trascurabile (dato che 
gli stessi si trovano sopra e sotto le aperture nelle pareti), questi sono soggetti 
prevalentemente a sforzo di taglio (Figura 3.39). 
 
 
Figura 3.39 – Stato di sollecitazione delle fasce per azioni sismiche. 
 
Il ruolo di accoppiamento tra i maschi svolto da questi elementi è essenzialmente 
funzione del grado di compressione a cui essi sono soggetti in direzione 
orizzontale. Questa compressione fornisce alle fasce la resistenza flessionale in 
grado di impedire l’attivazione di meccanismi di ribaltamento dei maschi (Figura 
3.40). Tale azione cresce all’aumentare della compressione orizzontale, entro i 
limiti di resistenza della muratura. 
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Figura 3.40 – Meccanismo di ribaltamento dei maschi per assenza di accoppiamento alle fasce. 
 
Ma come già osservato, le fasce sono di per se soggette a scarsi sforzi di 
compressione sia orizzontale che verticale. Da questi concetti è ben comprensibile 
quanto risulti importante la presenza di elementi disposti a livello delle fasce 
(come catene o cordoli in c.a.) in grado di resistere a trazione. Le catene quindi si 
oppongono fisicamente alla dilatazione orizzontale che consegue il fenomeno del 
ribaltamento e inoltre, contrastando questo spostamento, generano una 
compressione benefica negli elementi fascia. Viene così aumentata la resistenza a 
flessione delle fasce ed in questi elementi viene a formarsi un meccanismo a 
puntone diagonale, la cui azione garantisce un maggior grado di accoppiamento 
tra i maschi (Figura 3.41). 
 
 
Figura 3.41 – Funzione degli elementi resistenti a trazione e meccanismo a puntone diagonale. 
 
Le modalità di collasso degli elementi fascia sono: 
- rottura per pressoflessione (schiacciamento del puntone); 
- rottura per taglio. 
Il primo tipo di danneggiamento avviene più comunemente in presenza di una 
scarsa compressione assiale in direzione verticale: gli elementi fascia si inflettono, 
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le sezioni si parzializzano ed il puntone si assottiglia fino a raggiungere il 
collasso. 
In accordo con quanto precisato dalle Norme Tecniche delle Costruzioni 2008 al 
punto 7.8.2.2.4 la resistenza a pressoflessione degli elementi fascia per il modello 
di calcolo utilizzato in questo caso studio è ricavata secondo l’espressione (1), in 
cui Hp è il minimo tra la resistenza a trazione dell’elemento teso disposto 
orizzontalmente (la catena) ed il valore 0,4fh∙h∙t con fh resistenza di calcolo a 
compressione della muratura in direzione orizzontale nel piano della parete. Tale 
valore risulta dunque diverso da zero solo nel caso in cui sia presente un elemento 
resistente a trazione accoppiato alla fascia. 
 








Il calcolo della resistenza a pressoflessione della fascia così fatto richiede però che 
lo sforzo assiale nella stessa sia noto. Il modello con cui è stata schematizzata la 
struttura in esame consente la determinazione dello sforzo assiale nelle fasce, 
tuttavia questo costituisce in generale una sottostima di quello realmente agente su 
tali elementi a causa di alcuni fenomeni che sono trascurati nel modello, come ad 
esempio l’incremento dello sforzo normale negli elementi fascia che si genera a 
causa di fenomeni di innalzamento alla base dei maschi a seguito della 
parzializzazione della sezione. In ragione di tale osservazione si precisa che, in 
sede di calcolo, i valori limite di resistenza sono assunti secondo l’espressione (2) 
 
(2)   max {M𝑢;  M𝑢,𝑓𝑎𝑠𝑐𝑖𝑎} 
 
ossia come il massimo tra quelli computati nel caso in cui lo sforzo normale sia 
incognito oppure noto. 
La resistenza a taglio viene invece calcolata secondo l’espressione (3): 
 
(3)    V u,fascia =  ℎ ∙ 𝑡 ∙ 𝑓𝑣0 
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dove fvo è la resistenza di calcolo a taglio in assenza di compressione. 
 
L’inserimento di catene per il caso studio in esame si rivela particolarmente 
efficace anche perché rappresenta un intervento mirato a rinforzare direttamente 
alcuni tra gli elementi più sollecitati della struttura sotto carichi orizzontali, 
ovvero proprio le fasce, che allo stato attuale risultano essere gli elementi più 
danneggiati. A tal proposito risulta interessante paragonare il grado di 
danneggiamento delle pareti interessate dall’intervento, prima (Figura 3.24, 3.26, 
3.27, 3.28 del paragrafo precedente) e dopo l’introduzione delle catene (Figura 
3.42, 3.43, 3.44, 3.45).  
L’incremento di resistenza a pressoflessione delle fasce è notevole, tanto che le 
rotture in tali elementi avvengono in questo caso esclusivamente per taglio. Il 
rinforzo locale dovuto alle catene è poi appezzabile anche a livello globale su tutta 
la struttura, grazie all’azione di ridistribuzione delle caratteristiche delle 
sollecitazioni ai maschi murari. Tale ridistribuzione di azioni resta, come nel caso 
dei solai deformabili senza l’inserimento di catene, in funzione delle masse. In 
questo modo si riesce ad ottenere un incremento della resistenza a taglio globale 
del 23,66%. Altro aspetto molto importante da mettere in luce è che in questa 
configurazione nessun maschio murario risulta danneggiato, ma la crisi si 
concentra tutta nelle fasce (certamente preferibile). Questo intervento 
permetterebbe di risolvere la crisi che si ha allo stato attuale nei maschi delle 
pareti 12, 5, 4 e 2. Inoltre l’ipotesi in questione non comporta l’aggiunta di massa 
(e quindi rigidezza al sistema). 
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Figura 3.42 – Parete 13 con catena (15,81 % di danneggiamento). 
 
Figura 3.43 – Parete 4 con catena (13,43 % di danneggiamento). 
 
 
Figura 3.44 – Parete 2 con catena (13,11 % di danneggiamento). 
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Figura 3.45 – Parete 12 con catena (10,54 % di danneggiamento). 
 
La verifica in termini di spostamento risulta soddisfatta, tuttavia, trattandosi di 
muratura ordinaria, in vista del punto § 7.8.1.6 Verifiche di sicurezza delle NTC, 
si esegue un’ulteriore verifica in termini di forza, con un coefficiente di struttura 
massimo inferiore al valore di 3 (q* < 3). Come indicato in Tabella 3.7 all’analisi 
più gravosa corrisponde un valore q* = 4,09 quindi tale limitazione non risulta 
soddisfatta, pur ottenendo il più grande miglioramento rispetto allo stato attuale 
tra i casi fin ora analizzati (23,69%). 
Il TR in termini di capacità (SLV) subisce un incremento del 113,92%, passando 
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Il quarto intervento proposto sulla struttura consiste nell’eseguire delle 
tamponature adeguatamente ammorsate ai maschi murari delle aperture che allo 
stato attuale risultano già chiuse ma in maniera trascurabile da un punto di vista 
strutturale. Si precisa che le caratteristiche meccaniche della muratura utilizzata 
per l’intervento sono le stesse di quella storica con cui è realizzato l’intero 
edificio. 
La Figura 3.46 mostra la sovrapposizione tra la curva pushover allo stato attuale e 
quella che si ottiene nella nuova configurazione. La rappresentazione rimane 
coerente con quanto chiarito per la descrizione degli interventi precedenti. 
 
 
Figura 3.46 – Confronto delle curve pushover, ottenute per la combinazione di carico più gravosa, 
prima e dopo l’esecuzione della tamponature. 
 
Da una valutazione riguardo alla capacità complessiva della struttura, i cui 
risultati sono analizzati nella Tabella 3.8, è evidente come quest’intervento risulti 
molto efficace al fine di ottenere un migliore comportamento sismico. In questo 
modo si riesce ad incrementare notevolmente la resistenza a taglio globale 
(48,47%), a fronte di una perdita di disponibilità specifica di spostamento del solo 
5,84%. Inoltre il parametro di sicurezza in termini di accelerazione (αu) varia 
positivamente in modo molto accentuato, del 59,21%. Questo risulta il più 
efficace tra tutti i casi fin ora analizzati, e mette in luce come interventi atti a 
modificare la geometria della struttura (agendo anche esclusivamente sulle 
aperture), tal volta possano risultare molto più efficaci rispetto ad altri interventi 
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magari anche più invasivi. Ciò denota quindi una carenza geometrico-strutturale 
di fondo, il cui studio e sanamento rappresenta la strada migliore per risolvere 
problematiche di questo tipo. 
 
 
Tabella 3.8 – Confronto tra i risultati ottenuti prima e dopo l’esecuzione della tamponature. 
 
Il rinforzo locale dovuto al contributo fornito dalle nuove porzioni murarie, offre 
un notevole incremento di resistenza alle azioni orizzontali. Tuttavia mantenendo 
i solai originari notevolmente deformabili non si ottiene un’ottima ridistribuzione 
delle caratteristiche delle sollecitazioni ai maschi murari. Tale ridistribuzione di 
azioni resta quindi in funzione delle masse. Analizzando il danneggiamento delle 
pareti infatti (Figura 3.47, 3.48, 3.49) si nota come questo si concentri in pochi 
elementi, che giungono al collasso alcuni per taglio ed altri per pressoflessione. 








STATO ATTUALE 1,54 136.884 0,559 5,36
TAMPONATURE 1,45 203.229 0,89 3,37
differenza (%) -5,84% 48,47% 59,21% -37,13%
MODELLO α u q*δu/δr
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Figura 3.48 – Parete 13 (16,84 % di danneggiamento). 
 
Nel presente caso studio le aperture tamponate risultano però concentrate in gran 
parte in un’area in pianta dell’edificio, su entrambi i livelli. Il contro di tale 
intervento è quindi che il baricentro delle rigidezze subisce uno spostamento in 
funzione di tale distribuzione. Come già analizzato nel caso di irrigidimento dei 
solai, si ha una canalizzazione delle sollecitazioni in questa zona e l’instaurarsi di 
movimenti torsionali. In questo caso l’effetto è più marcato rispetto al precedente, 
tanto da condurre a rottura anche porzioni murarie della parete perimetrale 




Figura 3.49 – Parete 3_Effetti torsionali. 
 
 
CAPITOLO 3 – ANALISI STRUTTURALI DELL’EDIFICIO KRAEPELIN 
135 
Allo stesso modo gli effetti torsionali sono la causa della rottura per 
pressoflessione negli elementi maschio perimetrali collocati della parte opposta 
della parete rispetto alla porzione della stessa maggiormente irrigidita dalle 
tamponature. Questo fenomeno è dovuto alla maggiore richiesta che tali elementi 
devono soddisfare in termini di spostamento, come già detto nello studio del 
primo intervento ipotizzato (soletta collaborante). L’illustrazione di Figura 3.50 è 
una rappresentazione grafica di tale comportamento. 
 
 
Figura 3.50 –Effetti torsionali indotti nella struttura. 
 
Oltre alle murature anche i solai vengono interessati dal fenomeno, in particolare 
nel punto di ancoraggio alla muratura stessa essi possono subire strappi e 
sfilamenti.  
Questo effetto torcente globale risulta indesiderato, tuttavia la sua influenza 
negativa sul caso studio risulta non preponderante rispetto ai miglioramenti 
apportati dall’intervento in termini di resistenza a taglio globale. 
La verifica in termini di spostamento risulta soddisfatta, tuttavia, trattandosi di 
muratura ordinaria, in vista del punto § 7.8.1.6 Verifiche di sicurezza delle NTC, 
si esegue un’ulteriore verifica in termini di forza, con un coefficiente di struttura 
massimo inferiore al valore di 3 (q* < 3). Come indicato in Tabella 3.8 all’analisi 
più gravosa corrisponde un valore q* = 3,37 quindi tale limitazione non risulta 
CAPITOLO 3 – ANALISI STRUTTURALI DELL’EDIFICIO KRAEPELIN 
136 
soddisfatta, pur ottenendo il più grande miglioramento rispetto allo stato attuale 
tra tutti i casi analizzati (37,13%). 
Il TR in termini di capacità (SLV) subisce un incremento del 289,87%, passando 
dai 158 anni dello stato attuale ai 616 a seguito della realizzazione dell’intervento. 
 
 
3.6.2.2  Analisi parametrica degli interventi 
 
L’esecuzione dei singoli interventi strutturali esaminati viene ora studiata in 
combinazione ad incrementi della resistenza meccanica della muratura, ricavando 
l’andamento del TR in termini di capacità (SLV) in funzione del moltiplicatore 
delle resistenze. Tale analisi viene eseguita al variare dei moduli di elasticità (sia 
longitudinale E che tangenziale G), i cui valori sono riportati nella Tabella 3.9. Il 
fattore di confidenza FC è assunto pari ad 1,2 coerentemente alle trattazioni viste 
in precedenza. 
Lo scopo è comprendere se interventi volti a migliorare le caratteristiche 
meccaniche della muratura possano essere considerati efficaci ed in che misura 
andrebbero eseguiti per ottenere risultati accettabili. 
 
 
Valori da prove Valori intermedi Indicazioni NTC 2008 
E = 3000 
[MPa] 
G = 1100 
[MPa] 
E = 2000 
[MPa] 
G = 600 
[MPa] 
E = 1000 
[MPa] 
G = 300 
[MPa] 
Tabella 3.9 – Valori dei moduli di elasticità presi in considerazione. 
 
Eseguire analisi parametriche specifiche al variare dei moduli di elasticità è utile 
al fine di comprendere come cambia il comportamento strutturale globale con 
l’evoluzione del danneggiamento degli elementi. Durante le azioni cicliche del 
terremoto infatti le diverse parti strutturali subiscono percorsi di carico e scarico. 
Il valore dei moduli di elasticità reali subisce un notevole decremento già a 
seguito dei primi danneggiamenti subiti dagli elementi. 
Dall’andamento dei grafici proposti di seguito è subito intuibile come vari il 
comportamento strutturale con la diversa assunzione dei moduli di elasticità. Si 
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evidenzia quindi l’importanza di un’accurata conoscenza delle caratteristiche del 
materiale, al fine di ottenere dallo studio che si conduce dei dati che rispecchino 





Figura 3.51 – Andamento del TR in termini di capacità (SLV) al variare del moltiplicatore delle 
resistenze per le tre coppie di valori dei moduli di elasticità considerate, in combinazione alla 
realizzazione della soletta collaborante per i solai del piano primo. 
 
La realizzazione della soletta collaborante pensata per i solai del piano primo 
risulta un intervento molto poco efficace dal punto di vista dell’incremento delle 
resistenze. Come mostrano la Figura 3.51 e la Tabella 3.10 infatti, analizzando la 
situazione fino al moltiplicatore delle resistenze di 4, l’andamento del TR in 
termini di capacità della struttura non raggiunge mai la verifica attesa di 949 anni. 
Il valore del TR in termini di domanda atteso per le strutture ordinarie è invece di 
475 anni. Se l’edificio oggetto di studio fosse adibito ad altre funzioni (ad 
esempio civile abitazione), la verifica potrebbe essere soddisfatta con un 
incremento della resistenza di circa 1,8 volte quella attuale, nel caso di E = 3000 
MPa. Tale valore cresce a 2,25 nel caso di E = 2000 MPa e si spinge fino a 3,2 per 
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1 3,2 80 56 949 266 214 157 
2 6,4 160 112 949 515 440 275 
3 9,6 240 168 949 631 600 435 
4 12,8 320 224 949 710 772 651 
 
Tabella 3.10 – Valori del TR in termini di capacità (SLV) al variare del moltiplicatore delle 
resistenze e dei moduli di elasticità, in combinazione alla realizzazione della soletta collaborante 




Figura 3.52 – Andamento del TR in termini di capacità (SLV) al variare del moltiplicatore delle 
resistenze per le tre coppie di valori dei moduli di elasticità considerate, nel caso di solai rigidi. 
 
La sostituzione degli orizzontamenti attualmente presenti con solai rigidi ad 
entrambi i livelli, ma ad eccezione delle volte del piano primo, migliora di poco le 
cose dal punto di vista dell’incremento delle resistenze rispetto alla proposta 
precedente. Come mostrano la Figura 3.52 e la Tabella 3.11 infatti, analizzando la 
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della struttura sarebbe in grado di raggiunge la verifica attesa di 949 anni solo per 
valori del moltiplicatore di circa 3,5 nel caso del valore di E = 3000 MPa e di 4 
per E = 2000 MPa. Tali argomentazioni vengono proposte in linea del tutto 
teorica, in quanto non è pensabile eseguire interventi (per giunta a livello globale) 
che aumentino così considerevolmente le caratteristiche meccaniche della 
muratura, e se anche fosse possibile risulterebbe un intervento poco ragionevole 
per una struttura di modesta importanza storica o strategica come quella in esame. 
Tuttavia risulta utile studiare il problema per capire quali sarebbero state le 
capacità dell’edificio nell’eventualità che fosse stato costruito con muratura più 
resistente rispetto a quella in uso. 
Considerando infine E = 1000 MPa (ovvero il valore consigliato dalle NTC) 
risulta evidente come il TR cresca molto poco con il moltiplicatore delle 
resistenze, attestandosi su valori molto modesti. 
 
   




















1 3,2 80 56 949 206 196 161 
2 6,4 160 112 949 600 498 253 
3 9,6 240 168 949 881 740 361 
4 12,8 320 224 949 1068 944 515 
 
Tabella 3.11 – Valori del TR in termini di capacità (SLV) al variare del moltiplicatore delle 
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Figura 3.53 – Andamento del TR in termini di capacità (SLV) al variare del moltiplicatore delle 
resistenze per le tre coppie di valori dei moduli di elasticità considerate, nel caso di inserimento di 
catene in direzione y. 
 
L’inserimento di catene in direzione y (longitudinale) all’altezza dei solai del 
primo impalcato si rivela efficace perché rappresenta un intervento mirato a 
rinforzare direttamente alcuni tra gli elementi più sollecitati della struttura sotto 
carichi orizzontali, ovvero le fasce murarie. Dal punto di vista dell’incremento 
delle resistenze, come mostrano la Figura 3.53 e la Tabella 3.12, il TR in termini 
di capacità si attesta su valori decisamente migliori rispetto ai casi precedenti. Ciò 
è il sintomo di un miglior comportamento strutturale globale. Nel primo caso di E 
= 3000 MPa l’edificio sarebbe in grado di soddisfare la verifica del TR in termini 
di domanda di 949 anni per un valore del moltiplicatore delle resistenze di 2. Nel 
caso di E = 2000 MPa (valore del modulo di elasticità stimabile già per il primo 
danneggiamento subito dalla struttura), bisogna spostarsi fino a 2,5 per ottenere la 
verifica in questi termini, quindi un incremento del 25% della resistenza. Per il 
valore di E = 1000 MPa invece sarebbe necessario addirittura poter attingere ad 
un valore del moltiplicatore delle resistenze pari a 4 al fine di poter raggiungere la 
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MPa dovrebbe essere del 100%. Quindi per una riduzione di due terzi dei moduli 
di elasticità, sarebbe necessario raddoppiare le resistenze. 
L’inserimento di catene consente di fare considerazioni più ragionevoli riguardo 
eventuali ipotesi di intervento volte a migliorare le caratteristiche meccaniche 
della muratura, avvicinando il comportamento della struttura a quello richiesto. 
Tuttavia si tratta di una soluzione molto poco conveniente e giustificabile. 
 
   




















1 3,2 80 56 949 338 292 185 
2 6,4 160 112 949 960 647 311 
3 9,6 240 168 949 1491 1303 615 
4 12,8 320 224 949 2053 1818 972 
 
Tabella 3.12 – Valori del TR in termini di capacità (SLV) al variare del moltiplicatore delle 
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Figura 3.54 – Andamento del TR in termini di capacità (SLV) al variare del moltiplicatore delle 
resistenze per le tre coppie di valori dei moduli di elasticità considerate, nel caso di esecuzione di 
tamponature ammorsate di aperture. 
 
L’esecuzione di tamponature adeguatamente ammorsate ai maschi murari di 
alcune aperture che allo stato attuale risultano già chiuse ma in maniera 
trascurabile da un punto di vista strutturale, risulta molto efficace al fine di 
ottenere un migliore comportamento sismico. Come mostrano la Figura 3.54 e la 
Tabella 3.13 il TR in termini di capacità con E = 3000 MPa e un fattore unitario 
del moltiplicatore delle resistenze (reali caratteristiche meccaniche) è di 616 anni. 
Il superamento della verifica sarebbe possibile con un incremento della resistenza 
del 40%. Nel caso di E = 2000 MPa è necessario un aumento della resistenza del 
65% rispetto al valore attuale e del 25% rispetto al caso precedente. Per E = 1000 
MPa la curva parametrica cresce decisamente meno delle precedenti, tanto che per 
soddisfare il TR in termini di domanda di 949 anni serve un incremento delle 
resistenze pari almeno al 175%. 
Questo intervento rappresenta certamente il miglior risultato tra tutti gli interventi 
proposti fino ad ora, anche da un punto di vista delle analisi parametriche. Il 
raggiungimento della verifica è ragionevole in termini tecnici, tuttavia sussiste la 
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rinforzo globale di tutti gli elementi, soprattutto in relazione alla modesta 
importanza storico-culturale del fabbricato.  
 
   




















1 3,2 80 56 949 616 593 251 
2 6,4 160 112 949 1444 1139 335 
3 9,6 240 168 949 1912 1725 1191 
4 12,8 320 224 949 2194 2053 1589 
 
Tabella 3.13 – Valori del TR in termini di capacità (SLV) al variare del moltiplicatore delle 
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Figura 3.55 – Comparazione interventi strutturali. 
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3.6.3 Combinazione di interventi sulla struttura 
 
Nel seguito vengono proposte ipotesi di combinazione tra gli interventi analizzati 
nei paragrafi precedenti, mettendo in luce quanto ognuna di esse risulti 
effettivamente efficace, confrontando la risposta del sistema con quella allo stato 
attuale. Dai risultati colti fin ora, l’intervento con cui si ottengono migliori 
risultati è la realizzazione delle tamponature. Si sceglie quindi di prendere 
questo come riferimento a cui combinare tutti gli altri proposti. 
 
 
3.6.3.1 Studio della combinazione di interventi 
 
La prima combinazione ipotizzata è la soletta collaborante di spessore 4 cm per i 
solai del piano primo annessa alla realizzazione delle tamponature. La Figura 
3.56 mostra la sovrapposizione tra la curva pushover allo stato attuale e quella che 
si ottiene nella nuova configurazione. Tale rappresentazione viene fatta mettendo 
in relazione le forze di taglio V [daN] con la percentuale di disponibilità specifica 




Figura 3.56 – Confronto delle curve pushover, ottenute per la combinazione di carico più gravosa, 
prima e dopo la realizzazione della combinazione soletta collaborante-tamponature. 
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Da una valutazione riguardo alla capacità complessiva della struttura, i cui 
risultati sono analizzati nella Tabella 3.14, è evidente come la combinazione di 
questi interventi risulti del tutto deleteria. L’effetto che si ottiene è contrario a 
quello sperato, ovvero il comportamento risulta addirittura aggravato rispetto allo 
stato attuale in cui si trova l’edificio. La perdita di disponibilità specifica di 
spostamento è del 47,40%, tanto che non risulta più soddisfatta la verifica: il 
rapporto tra spostamento ultimo δu e spostamento richiesto δr è dell’81%. 
 
 
Tabella 3.14 – Confronto tra i risultati ottenuti prima e dopo l’esecuzione della combinazione 
soletta collaborante-tamponature. 
 
L’asse debole si sposta da y a x e ciò è dovuto dalla combinazione di due fattori, 
connessi rispettivamente ai due interventi. La realizzazione delle tamponature, 
concentrate per la maggiore lungo l’asse y, comporta un aumento di resistenza a 
taglio notevole in questa direzione (come si evince dallo studio del 
comportamento strutturale nell’ipotesi analizzata singolarmente). D’altra parte la 
realizzazione della soletta collaborante induce una più uniforme distribuzione del 
carico orizzontale dovuto al sisma, realizzando il collegamento delle pareti al 
livello del piano. Poiché i solai per la maggiore sono orditi proprio in direzione y, 
la struttura è in grado di sfruttare al meglio la resistenza di tutte le porzioni 
murarie lungo quest’asse. La conseguenza è che l’asse longitudinale diviene il più 
forte, e l’analisi più gravosa interessa ora la direzione x. La conformazione in 
pianta del fabbricato denuncia già allo stato attuale uno spostamento del 
baricentro delle rigidezze decentrato lungo l’asse y a causa della disposizione di 
più pareti ravvicinate in direzione x ma anche per la presenza delle scale interne 
collocate proprio in questa porzione. Per giunta come visto nel paragrafo 2.3.2 le 
aperture tamponate risultano concentrate in gran parte proprio in quest’area, verso 
V MAX
[daN]
STATO ATTUALE 1,54 136.884 0,559 5,36
SOLETTA E TAMP. 0,81 216.190 0,845 3,02
differenza (%) -47,40% 57,94% 51,16% -43,66%
MODELLO α u q*δu/δr
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la quale era già spostato il baricentro delle rigidezze, che quindi subisce un 
ulteriore avvicinamento. Questa notevole eccentricità lungo l’asse y assoggetta la 
struttura ad importanti deformazioni torsionali sotto l’azione del sisma in 
direzione x. L’analisi più gravosa è quella legata ad un carico sismico 
proporzionale alle masse ed avente eccentricità di 91,5 cm, quindi quando 
l’eccentricità accidentale si va a sommare a quella dovuta alla conformazione 
geometrica della struttura.  
Come visto in precedenza nell’analisi di ogni singolo intervento, la realizzazione 
della soletta collaborante ha un notevole effetto irrigidente sui solai del piano 
primo. Fin quando vengono realizzate le tamponature ma i solai restano 
deformabili, si ha una ridistribuzione delle forze secondo le masse, e la struttura 
mantiene un ottimo comportamento sia in termini di spostamento che di taglio 
resistente alla base, ma quando questi vengono irrigiditi, le azioni orizzontali 
dovute al sisma vengono ridistribuite in funzione delle rigidezze. 
La Figura 3.57 rappresenta la deformata in pianta della struttura, dalla quale è 
apprezzabile l’effetto torcente indotto. 
 
 
Figura 3.57 – Deformazione in pianta. 
 
Analizzando il danneggiamento (Figura 3.58, 3.59, 3.60) si nota come questo si 
concentri negli elementi appartenenti alle pareti in direzione x e prossimi alle 
aperture tamponate, quindi dove si è aggiunta massa a quella già presente in modo 
più significativo, e a maggior ragione nella parete perimetrale trasversale 
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direttamente collegata a quella irrigidita dalle tamponature, dove giungono a 
collasso tutti i maschi del piano terra. 
 











Figura 3.58 – Parete 9 (50 % di danneggiamento). 
 
 
Figura 3.59 – Parete 3 (42,25 % di danneggiamento). 
 
La rottura a taglio del maschio centrale tozzo della parete 3 è causa della presenza 
della massa delle scale a lui vincolata e dove si concentra una notevole azione 
sismica. 
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Figura 3.60 – Parete 11 (35,76 % di danneggiamento). 
 
Questa combinazione di interventi consentirebbe un notevole incremento della 
resistenza a taglio globale della struttura, ma la sua capacità di spostamento ultima 
viene notevolmente ridotta dell’eccessivo danneggiamento indotto dall’effetto 
torsionale, che porta a rottura gli elementi appena analizzati. 
La presente ipotesi è totalmente da scartare tra quelle che possano migliorare il 
comportamento sismico dell’edificio. 
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La seconda combinazione ipotizzata è costituita dalla coppia di interventi solai 
rigidi ad entrambi i livelli (eccezion fatta per le volte del piano primo, che per 
scelta progettuale si sceglie di non modificare) annessa alla realizzazione delle 
tamponature. La Figura 3.61 mostra la sovrapposizione tra la curva pushover 
allo stato attuale e quella che si ottiene nella nuova configurazione. La 




Figura 3.61 – Confronto delle curve pushover, ottenute per la combinazione di carico più gravosa, 
prima e dopo la realizzazione della combinazione solai rigidi-tamponature. 
 
Come mostrano la Figura 3.61 e la Tabella 3.15 questa combinazione di 
interventi risulta avere del tutto gli stessi effetti di quella precedentemente 
descritta. Il comportamento strutturale dell’edificio rimane pressoché invariato. Le 
azioni orizzontali dovute al sisma vengono ridistribuite in funzione delle 
rigidezze, a maggior ragione che nel caso precedente, ma la differenza non è 
apprezzabile in quanto già nel caso di soletta collaborante gli effetti negativi 
dovuti all’effetto torcente non consentono di mettere in atto una ridistribuzione 
delle azioni dalle porzioni danneggiate a quelle in cui la muratura è ancora 
efficiente. L’asse debole è come nel caso precedente l’x ed il grado di 
danneggiamento riscontrato è lo stesso, concentrato  negli elementi appartenenti 
alle pareti in direzione x e prossimi alle aperture tamponate. 
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Tabella 3.15 – Confronto tra i risultati ottenuti prima e dopo l’esecuzione della combinazione solai 
rigidi-tamponature. 
 
Anche questa combinazione di interventi, come la precedente, consentirebbe un 
notevole incremento della resistenza a taglio globale della struttura, ma capacità di 
spostamento ultima viene notevolmente ridotta (sempre del 47,40%) 
dall’eccessivo danneggiamento indotto dall’effetto torsionale. La verifica a 
spostamento pertanto non risulta soddisfatta. 
E’ evidente come anche questa ipotesi sia totalmente da scartare tra quelle che 




















STATO ATTUALE 1,54 136.884 0,559 5,36
SOLAI RIGIDI E 
TAMP.
0,81 216.271 0,849 3,01
differenza (%) -47,40% 58,00% 51,88% -43,84%
MODELLO α u q*δu/δr
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La terza ed ultima combinazione ipotizzata è costituita dalla coppia di interventi 
catene applicate in direzione y all’altezza del primo solaio annessa alla 
realizzazione delle tamponature. La Figura 3.62 mostra la sovrapposizione tra 
la curva pushover allo stato attuale e quella che si ottiene nella nuova 
configurazione. La rappresentazione rimane coerente con quanto chiarito per la 
descrizione degli interventi precedenti. 
 
 
Figura 3.62 – Confronto delle curve pushover, ottenute per la combinazione di carico più gravosa, 
prima e dopo la realizzazione della combinazione catene-tamponature. 
 
Come mostrano la Figura 3.62 e la Tabella 3.16 anche questa combinazione di 
interventi risulta avere del tutto gli stessi effetti delle due precedentemente 
descritte. Le catene, anziché agire direttamente sulla ripartizione delle azioni 
orizzontali tra le diverse pareti, aumentano il grado di collegamento che il solaio 
esercita tra i nodi di incidenza nel piano della parete. L’introduzione di questi 
elementi consente però anche di aumentare notevolmente la resistenza di calcolo a 
pressoflessione delle fasce cui è accoppiato. La realizzazione delle tamponature 
invece, concentrate per la maggiore lungo l’asse y, comporta un aumento di 
resistenza a taglio notevole in questa direzione. Anche in questo caso quindi l’asse 
longitudinale diviene il più forte, e l’analisi più gravosa interessa la direzione x.  
Per le ragioni già discusse di conformazione geometrico-strutturale dell’edificio, 
aggravate dalla concentrazione delle aperture tamponate in una porzione del 
fabbricato, il baricentro delle rigidezze risulta notevolmente spostato lungo la 
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direzione y rispetto al centro geometrico. Questa notevole eccentricità lungo l’asse 
y assoggetta la struttura ad importanti deformazioni torsionali sotto l’azione del 
sisma in direzione x. 
Tuttavia la combinazione in esame risulta condurre ad un’analisi meno gravosa 
(se pur di poco) rispetto alle due ipotesi di combinazione precedenti. Ciò è dovuto 
all’assenza di irrigidimento degli orizzontamenti, soluzione che tende anch’essa 
ad incrementare l’effetto torsionale indesiderato nella struttura. Infatti la 
ridistribuzione di azioni orizzontali dovute al sisma resta, come nel caso dei solai 
deformabili senza l’inserimento di catene, in funzione delle masse. 
Il danneggiamento riscontrato è pressoché lo stesso, concentrato  negli elementi 




Tabella 3.16 – Confronto tra i risultati ottenuti prima e dopo l’esecuzione della combinazione 
catene-tamponature. 
 
Anche questa combinazione di interventi, come le due precedenti, consentirebbe 
un notevole incremento della resistenza a taglio globale della struttura (57,81%), 
ma la capacità di spostamento ultima subisce una riduzione del 46,75%, tanto che 
la verifica a spostamento non risulta soddisfatta. 
E’ evidente come anche questa ipotesi sia totalmente da scartare tra quelle che 




STATO ATTUALE 1,54 136.884 0,559 5,36
CATENE E TAMP. 0,82 216.013 0,862 3
differenza (%) -46,75% 57,81% 54,20% -44,03%
MODELLO α u q*δu/δr
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3.6.3.2 Analisi parametrica della combinazione di interventi 
 
L’esecuzione delle combinazioni di interventi strutturali esaminati viene ora 
studiata in combinazione ad incrementi della resistenza meccanica della muratura, 
ricavando l’andamento del TR in termini di capacità (SLV) in funzione del 
moltiplicatore delle resistenze. Tale analisi viene eseguita al variare dei moduli di 
elasticità (sia longitudinale E che tangenziale G), i cui valori sono riportati nella 
Tabella 3.17. Il fattore di confidenza FC è assunto pari ad 1,2 coerentemente alle 
trattazioni viste in precedenza. 
 
Valori da prove Valori intermedi Indicazioni NTC 2008 
E = 3000 
[MPa] 
G = 1100 
[MPa] 
E = 2000 
[MPa] 
G = 600 
[MPa] 
E = 1000 
[MPa] 
G = 300 
[MPa] 
Tabella 3.17 – Valori dei moduli di elasticità presi in considerazione. 
 
 
Figura 3.63 – Andamento del TR in termini di capacità (SLV) al variare del moltiplicatore delle 
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La combinazione soletta collaborante per i solai del piano primo e realizzazione 
delle tamponature risulta deleteria anche dal punto di vista dell’incremento delle 
resistenze. Come mostrano la Figura 3.63 e la Tabella 3.18 infatti, nel primo caso 
di E = 3000 MPa l’edificio sarebbe in grado di soddisfare la verifica del TR in 
termini di domanda di 949 anni per un valore del moltiplicatore delle resistenze di 
2,4. Nel caso di E = 2000 MPa, bisogna spostarsi fino a 3,2 per ottenere la verifica 
in questi termini, quindi un incremento del 33% della resistenza. Per il valore di E 
= 1000 MPa invece sarebbe necessario addirittura poter attingere ad un valore del 
moltiplicatore delle resistenze maggiore di 4 al fine di poter raggiungere la 
verifica. In questo caso il gap si fa ancora più sostanziale. 
 
   




















1 3,2 80 56 949 557 307 149 
2 6,4 160 112 949 776 445 233 
3 9,6 240 168 949 1279 699 345 
4 12,8 320 224 949 1843 2014 899 
 
Tabella 3.18 – Valori del TR in termini di capacità (SLV) al variare del moltiplicatore delle 
resistenze e dei moduli di elasticità, per la combinazione soletta-tamponature. 
 
Tali incrementi minimi di resistenze risultano decisamente troppo elevati per poter 
prendere in considerazione l’intervento in esame come una buona strada da 
seguire per ottenere un miglioramento sismico dell’edificio. 
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Figura 3.64 – Andamento del TR in termini di capacità (SLV) al variare del moltiplicatore delle 
resistenze per le tre coppie di valori dei moduli di elasticità considerate e la combinazione solai 
rigidi-tamponature. 
 
La sostituzione degli orizzontamenti attualmente presenti con solai rigidi ad 
entrambi i livelli, ma ad eccezione delle volte del piano primo, in combinazione 
all’esecuzione delle tamponature, cambia poco le cose dal punto di vista 
dell’incremento delle resistenze rispetto alla proposta precedente. Come mostrano 
la Figura 3.64 e la Tabella 3.19 infatti, analizzando la situazione fino al 
moltiplicatore delle resistenze di 4, il TR in termini di capacità della struttura 
sarebbe in grado di raggiunge la verifica attesa di 949 anni per lo stesso valore del 
moltiplicatore di circa 2,4 nel caso del valore di E = 3000 MPa. L’unica differenza 
apprezzabile risulta essere quella di una minor pendenza della curva parametrica 
per il valore di E = 2000 MPa, che per valori del moltiplicatore delle resistenze di 
4 si attesta sullo stesso TR del caso E = 1000 MPa. In queste ultime due ipotesi 
quindi sarebbero necessari incrementi della resistenza notevolissimi al fine del 
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1 3,2 80 56 949 561 291 153 
2 6,4 160 112 949 729 393 231 
3 9,6 240 168 949 1301 647 343 
4 12,8 320 224 949 1723 875 861 
 
Tabella 3.19 – Valori del TR in termini di capacità (SLV) al variare del moltiplicatore delle 




Figura 3.65 – Andamento del TR in termini di capacità (SLV) al variare del moltiplicatore delle 
resistenze per le tre coppie di valori dei moduli di elasticità considerate e la combinazione catene-
tamponature. 
 
L’inserimento di catene in direzione y all’altezza dei solai del primo impalcato in 
concomitanza alla realizzazione delle tamponature, si rivela di poco più efficace 
rispetto alle altre due combinazioni analizzate. Dal punto di vista dell’incremento 
delle resistenze infatti, come mostrano la Figura 3.65 e la Tabella 3.20, il TR in 
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comportamento strutturale globale. Nel primo caso di E = 3000 MPa l’edificio 
sarebbe in grado di soddisfare la verifica del TR in termini di domanda di 949 anni 
per un valore del moltiplicatore delle resistenze di circa 1,95. Nel caso di E = 
2000 MPa, bisogna spostarsi fino a 3,1 per ottenere la verifica in questi termini, 
quindi un incremento del 59% della resistenza. Per il valore di E = 1000 MPa 
invece sarebbe necessario addirittura poter attingere ad un valore del 
moltiplicatore delle resistenze pari a 3,75 al fine di poter raggiungere la verifica. 
In questo caso l’incremento percentuale rispetto al valore di E = 3000 MPa 
dovrebbe essere del 92%. La struttura consente di superare la verifica in qualche 
modo, e questo è dovuto ad un minore effetto torsionale parassita presente in 
questo comportamento strutturale rispetto ai due precedenti. Questo è riscontrabile 
anche dall’andamento delle curve parametriche, che risultano avere una crescita 
più lineare ed un più spiccato parallelismo rispetto a quelle viste in precedenza. 
Tuttavia il moltiplicatore delle resistenze deve attingere valori decisamente troppo 
elevati per poter ritenere quello in esame il miglior intervento in assoluto. 
 
   




















1 3,2 80 56 949 591 323 154 
2 6,4 160 112 949 985 513 249 
3 9,6 240 168 949 1661 863 411 
4 12,8 320 224 949 2475 1902 1134 
 
Tabella 3.20 – Valori del TR in termini di capacità (SLV) al variare del moltiplicatore delle 
resistenze e dei moduli di elasticità, per la combinazione catene-tamponature. 
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Figura 3.66 – Comparazione combinazione di interventi strutturali. 
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3.6.4 Confronto tra gli interventi proposti e migliore scelta progettuale 
 
Nel presente paragrafo viene proposto un confronto critico tra i diversi interventi 
studianti. La Figura 3.67 mostra la sovrapposizione delle curve pushover ottenute 
per ogni caso nella combinazione di carico più gravosa. La rappresentazione 
rimane coerente con quanto già chiarito nelle precedenti trattazioni. 
 
 
Figura 3.67 – Confronto tra le curve pushover di tutti gli interventi proposti, ottenute per la 
combinazione di carico più gravosa. 
 
Tutti gli interventi proposti diminuiscono la disponibilità specifica di 
spostamento, ma forniscono un incremento di resistenza a taglio globale della 
struttura. Un loro raffronto in questi termini è apprezzabile nella Figura 3.67 e 
nella Tabella 3.21. Gli interventi di soletta collaborante e solai rigidi sono 
equiparabili: l’azione sismica si distribuisce in maniera più sostanziale su tutta la 
massa dei solai rispetto al caso di orizzontamenti deformabili. Si ottiene una 
ridistribuzione delle azioni in funzione delle rigidezze, sfruttando maggiormente 
la capacità di resistenza degli elementi strutturali. 
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STATO ATTUALE 1,54 136.884 0,559 5,36 158 949 
SOLETTA 
COLLABORANTE 
1,33 145.794 0,626 4,79 214 949 
differenza (%) -13,64% 6,51% 11,99% -10,63% 35,44% - 
SOLAI RIGIDI 1,46 145.041 0,617 4,86 206 949 
differenza (%) -5,19% 5,96% 10,38% -9,33% 30,38% - 
CATENE 1,06 169.266 0,734 4,09 338 949 
differenza (%) -31,17% 23,66% 31,31% -23,69% 113,92% - 
TAMPONATURE 1,45 203.229 0,89 3,37 616 949 
differenza (%) -5,84% 48,47% 59,21% -37,13% 289,87% - 
SOLETTA E 
TAMP. 
0,81 216.190 0,845 3,02 557 949 
differenza (%) -47,40% 57,94% 51,16% -43,66% 252,53% - 
SOLAI RIGIDI E 
TAMP. 
0,81 216.271 0,849 3,01 561 949 
differenza (%) -47,40% 58,00% 51,88% -43,84% 255,06% - 
CATENE E TAMP. 0,82 216.013 0,862 3 591 949 
differenza (%) -46,75% 57,81% 54,20% -44,03% 274,05% - 
 
Tabella 3.21 – Confronto tra i risultati ottenuti per tutti gli interventi proposti, nella combinazione 
di carico più gravosa. 
 
L’utilizzo di catene in direzione y, anziché agire direttamente sulla ripartizione 
delle azioni orizzontali tra le diverse pareti, aumenta il grado di collegamento che 
il solaio esercita tra i nodi di incidenza nel piano della parete. Queste forniscono 
inoltre un notevole incremento di resistenza a pressoflessione delle fasce, ovvero 
gli elementi più sollecitati allo stato attuale. I vantaggi di questo intervento sono 
che riesce a fornire un notevole incremento di resistenza a taglio globale senza 
aggiungere massa e quindi rigidezza al sistema; la ridistribuzione delle azioni 
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orizzontali dovute al sisma resta in funzione delle masse, permettendo di evitare 
l’effetto torsionale indesiderato che si induce nella struttura a seguito 
dell’irrigidimento dei solai. Lo svantaggio sta nella perdita della disponibilità 
specifica di spostamento (31,17%), ma la verifica risulta comunque soddisfatta. 
L’intervento di realizzazione delle tamponature è senza dubbio il migliore tra 
quelli proposti. Con esso infatti si riesce ad ottenere un incremento della 
resistenza a taglio globale del 48,47% a fronte di una perdita di disponibilità 
specifica di spostamento del solo 5,84%. Il rinforzo locale dovuto al contributo 
fornito dalle nuove porzioni murarie, offre un notevole incremento di resistenza 
alle azioni orizzontali. Mantenendo i solai originari deformabili la ridistribuzione 
di azioni resta in funzione delle masse. Il contro di questo intervento è che il 
baricentro delle rigidezze subisce uno spostamento a causa della concentrazione di 
tali aperture in un’area in pianta dell’edificio. La conseguenza è la canalizzazione 
delle sollecitazioni in questa zona e l’instaurarsi di movimenti torsionali più 
importanti che nel caso dei solai rigidi. Giungono a rottura porzioni murarie della 
parete perimetrale trasversale direttamente collegata a quella irrigidita dalle 
tamponature ed altre negli elementi maschio perimetrali collocati della parte 
opposta della parete rispetto alla porzione della stessa maggiormente irrigidita 
dalle tamponature. Quest’ultimo fenomeno è dovuto alla maggiore richiesta che 
tali elementi devono soddisfare in termini di spostamento. L’effetto torcente 
globale risulta certamente indesiderato, tuttavia la sua influenza negativa sul caso 
studio non è preponderante rispetto ai miglioramenti apportati dall’intervento in 
termini di resistenza a taglio globale. L’asse più debole rimane infatti y. 
Tutte le combinazioni di interventi risultano invece deleterie dal punto di vista 
dello spostamento. Le curve pushover di tutte e tre le analisi sono praticamente 
sovrapposte, con differenze minime e poco sostanziali. La perdita di disponibilità 
specifica di spostamento si attesta intorno al 47%. Il rapporto tra lo spostamento 
ultimo δu e lo spostamento richiesto δr supera di poco l’80%, tanto che la verifica 
non risulta più soddisfatta. L’asse debole si sposta da y a x e ciò è dovuto alla 
combinazione di più fattori. La realizzazione delle tamponature, concentrate per la 
maggiore lungo l’asse y, comporta un aumento di resistenza a taglio notevole in 
questa direzione. La conformazione in pianta del fabbricato denuncia già allo stato 
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attuale uno spostamento del baricentro delle rigidezze decentrato lungo l’asse y a 
causa della disposizione di più pareti ravvicinate in direzione x, ma anche per la 
presenza delle scale interne collocate proprio in questa porzione. Per giunta le 
aperture tamponate risultano concentrate in gran parte nella stessa area, verso la 
quale era già spostato il baricentro delle rigidezze, che quindi subisce un ulteriore 
avvicinamento. Se a questi fattori si somma l’irrigidimento dei solai, che 
contribuisce ad un migliore sfruttamento della resistenza a taglio lungo la stessa 
direzione longitudinale e che a sua volta aggiunge effetti torsionali, la 
conseguenza è che l’asse longitudinale diviene il più forte, e l’analisi più gravosa 
interessa la direzione x. Fin quando vengono realizzate le tamponature ma i solai 
restano deformabili, si ha una ridistribuzione delle forze secondo le masse, e la 
struttura mantiene un ottimo comportamento sia in termini di spostamento che di 
taglio resistente alla base, ma quando questi vengono irrigiditi, le azioni 
orizzontali dovute al sisma vengono ridistribuite in funzione delle rigidezze. 
Allo stesso modo l’introduzione delle catene consente di aumentare notevolmente 
la resistenza a pressoflessione delle fasce cui è accoppiato. Ciò, annesso alla 
realizzazione delle tamponature (che aumentano la resistenza a taglio lungo la 
direzione y), porta ad avere l’asse longitudinale più forte, e l’analisi più gravosa 
interessa la direzione x. 
Tutte le combinazioni di interventi sono da escludere, mentre la scelta progettuale 
migliore risulta essere quella della sola realizzazione delle tamponature. 
Si propongono di seguito grafici dell’analisi parametrica condotta, mettendo a 
confronto tutti i diversi interventi ipotizzati e considerando separatamente 
l’assunzione delle coppie dei moduli di elasticità. 
La realizzazione delle tamponature si presenta sempre come l’intervento migliore, 
attestandosi sistematicamente su valori del TR più alti a parità di moltiplicatore 
delle resistenze. Gli interventi che risultano migliori dopo il primo sono le catene 
e la loro combinazione con le tamponature. Queste due curve parametriche si 
avvicendano a seconda del caso considerato e si attestano su valori del 
moltiplicatore delle resistenze superiore di almeno un’unità (per TR = 949) rispetto 
all’intervento migliore. Le ipotesi di irrigidimento dei solai mostrano sempre 
valori del TR molto bassi e risultano quindi la scelta peggiore.  
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Infine è interessante notare come le curve parametriche subiscano un graduale ma 
deciso schiacciamento verso TR molto bassi al diminuire dei valori dei moduli di 
elasticità. Anche la curva relativa all’intervento di realizzazione delle tamponature 
si abbassa, ma mantiene sempre un notevole gap con le altre, e quando per il 
valore di E = 1000 MPa le altre curve tendono ad avere un andamento quasi 
orizzontale, separandosi al valore del moltiplicatore di 3, essa inizia ad 
incrementare notevolmente i propri valori già da un valore di 2. 
Considerando il caso di E = 3000 MPa allo stato attuale l’edificio presenta un 
valore del TR di 158 anni, mentre con la realizzazione delle tamponature, sempre 
per un valore unitario del moltiplicatore, si arriva a 616 anni. Per soddisfare la 
verifica tale intervento andrebbe abbinato ad un incremento delle resistenze del 
40%, valore per il quale la struttura avrebbe un TR in termini di capacità di 949 
anni. Tuttavia poiché l’edificio non ospita reparti ospedalieri con degenze ma 
servizi sanitari secondari, si ritiene che il raggiungimento del TR di 616 anni sia un 
miglioramento sostanziale rispetto allo stato attuale. 
In un secondo momento è stato realizzato uno studio del comportamento della 
struttura con la realizzazione delle tamponature, considerando sempre valori dei 
moduli di elasticità reali, ma assumendo un fattore di confidenza FC = 1, 
ottenibile con indagini in situ esaustive. Il risultato è il raggiungimento di un TR in 
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Figura 3.68 – Comparazione degli interventi e loro combinazione (E = 3000 MPa). 
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Figura 3.69 - Comparazione degli interventi e loro combinazione (E = 2000 MPa). 
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Figura 3.70 - Comparazione degli interventi e loro combinazione (E = 1000 MPa). 
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3.7 Analisi cinematica lineare 
 
La valutazione della vulnerabilità sismica dell’edificio deve essere completata con 
l’analisi del comportamento delle pareti al di fuori del piano. Occorre cioè 
individuare la possibilità di attivazione di meccanismi locali fuori piano, 
determinandone poi la corrispondente capacità resistente. L’insorgere di tali 
fenomeni sarebbe causa del mancato comportamento scatolare della struttura, che 
non sarebbe più in grado di garantire un’adeguata risposta globale, come invece 
supposto in precedenza. 
L’individuazione delle modalità di collasso significative per gli edifici si compie 
quindi attraverso la ricerca di sconnessioni, presenti o che possono formarsi nella 
compagine muraria a causa delle azioni sismiche, che individuano macroelementi 
(porzioni più o meno estese della struttura muraria) suscettibili di instabilità. 
Queste problematiche vengono discusse attraverso studi di analisi cinematica di 
corpi rigidi (Analisi Cinematica Lineare). 
 
La verifica di sicurezza da condurre per lo Stato Limite di Salvaguardia della Vita, 
come prescritto dalle vigenti norme tecniche, si articola nelle fasi seguenti. 
Calcolato il moltiplicatore di collasso a0, si procede con la valutazione della 
massa partecipante al cinematismo, espressa come: 
 
L’accelerazione di attivazione del meccanismo (o accelerazione sismica spettrale) 
è espressa dalla seguente relazione:  
 
dove g è l’accelerazione di gravità, FC è il fattore di confidenza ed e* è la 
frazione di massa partecipante definita come:   
CAPITOLO 3 – ANALISI STRUTTURALI DELL’EDIFICIO KRAEPELIN 
169 
 
Nel caso in cui la verifica riguardi un elemento isolato o una porzione di 
costruzione comunque sostanzialmente appoggiata a terra, la verifica di sicurezza 
nei confronti dello SLV è soddisfatta se l’accelerazione spettrale a0* che attiva il 
meccanismo soddisfa la seguente diseguaglianza:  
 
in cui ag è funzione della probabilità di superamento dello stato limite scelto e 
della vita di riferimento, S è il coefficiente che tiene conto della categoria di 
sottosuolo e delle condizioni topografiche e q è il fattore di struttura. 
Se il meccanismo locale interessa una porzione della costruzione posta ad una 
certa quota, si deve tener conto del fatto che l’accelerazione assoluta alla quota 
della porzione di edificio interessata dal cinematismo è in genere amplificata 
rispetto a quella al suolo. In questo caso si deve verificare che:   
 
dove Se(T1) è lo spettro elastico calcolato per il periodo di vibrazione nella 
direzione considerata T1, ψ(Z) è il primo modo di vibrazione nella direzione 
considerata, normalizzato ad uno in sommità all’edificio (in assenza di 
valutazione più accurate può essere assunto pari a Z/H, con H altezza della 
struttura rispetto alla fondazione), Z è l’altezza, rispetto alla fondazione 
dell’edificio, del baricentro delle linee di vincolo tra i blocchi interessati dal 
meccanismo e il resto della struttura, infine γ è il corrispondente coefficiente di 
partecipazione modale (in assenza di valutazioni più accurate può essere assunto 
pari a 3N/(2N+1), con N numero di piani dell’edificio).   
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L’edificio oggetto di studio, come già introdotto, non presenta fenomeni 
fessurativi che possano denunciare lo spostamento mutuo tra sezioni murarie 
adiacenti. Lo stesso può dirsi per gli orizzontamenti voltati, che ai fini del 
presente studio vengono ritenuti stabili. Sulla base delle conoscenze della struttura 
acquisite in fase di rilievo, in questa sede vengono studiate due ipotesi di 
formazione di meccanismi locali. Il primo riguarda il ribaltamento semplice di 
una porzione della parete A ed il secondo la flessione verticale della parete B 
(Figura 3.71). 
 
Figura 3.71 – Individuazione dei meccanismi locali in pianta. 
 
Le verifiche sono state condotte, come per le altre tipologie di analisi illustrate nei 
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3.7.1 Ribaltamento semplice 
 
In linea teorica generale, il meccanismo si manifesta attraverso la rotazione rigida 
di porzioni di pareti, o intere facciate, rispetto ad assi in prevalenza orizzontali alla 
base di esse e che percorrono la struttura muraria sollecitata da azioni fuori dal 
piano. Le condizioni di vincolo della parete, o porzioni di parete coinvolta nel 
cinematismo sono l’assenza di vincolo in sommità, come cordoli o catene, e 
l’assenza di collegamento alle pareti ortogonali. Inoltre orizzontamenti 
deformabili e la presenza di spinte non contrastate sulla parete, possono indurre 
l’attivazione di tale meccanismo di collasso. Il ribaltamento può coinvolgere uno 
o più livelli della parete, in relazione alla presenza di collegamento ai diversi 
orizzontamenti.  
 
Alla luce di tali considerazioni, per l’edificio in esame l’individuazione della 
possibile formazione di questo cinematismo è giustificata dal fatto che il pannello 
murario in questione non è collegato a pareti ortogonali, ed allo stesso tempo 
dell’ipotesi che il solaio di copertura, per quanto dotato di soletta armata, non 
offra un adeguato grado di vincolo al pannello stesso, essendo ordito nella 
direzione ad esso parallela. Il corpo rigido da verificare viene quindi individuato 
nel pannello murario indicato in Figura 3.72, appartenente alla parete del piano 
primo. 
 
Figura 3.72 – Individuazione del pannello murario soggetto a ribaltamento semplice. 
 
Si esclude un meccanismo che possa portare al ribaltamento dell’intera parete per 
due ragioni: la prima è legata al suo spiccato sviluppo longitudinale, il quale porta 
CAPITOLO 3 – ANALISI STRUTTURALI DELL’EDIFICIO KRAEPELIN 
172 
a ritenere poco ragionevole un comportamento assimilabile a quello di corpo 
rigido; la seconda è dettata dai numerosi gradi di vincolo rappresentati dal 
collegamento alle pareti ortogonali. 
 
 
Figura 3.73 – Risultati della verifica di ribaltamento semplice del pannello. 
 
Poiché la porzione muraria considerata non è poggiata a terra, bisognerà tener 
conto di entrambe le verifiche precedentemente introdotte. La Figura 3.73 mostra 
i valori ottenuti ed evidenzia come nessuna delle due verifiche risulti soddisfatta. 
La Figura 3.74 invece rappresentata una vista assonometrica del modello 




Figura 3.74 – Vista assonometrica con formazione del meccanismo di flessione semplice del 
pannello (in viola). 
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Risulta quindi indispensabile mettere in campo verifiche localizzate del reale 
grado di collegamento tra il solaio di copertura e le pareti perimetrali parallele alla 
sua orditura. Se il vincolo offerto risultasse inefficace, sarebbero necessari 
interventi mirati, come l’inserimento di catene in direzione x al livello del solaio 
suddetto, in corrispondenza di quei pannelli murari non vincolati a pareti a loro 
ortogonali. Contrariamente il meccanismo locale sopraggiungerà prima della crisi 
globale della struttura. 
 
 
3.7.2 Flessione verticale 
 
In linea teorica generale, il meccanismo si manifesta con formazione di una 
cerniera cilindrica orizzontale che divide la parete in due blocchi, ed è descritto 
dalla rotazione reciproca degli stessi attorno a tale asse per azioni fuori dal piano.  
È questo il caso, ad esempio, di una parete che presenta un trattenimento efficace 
in testa, carenza di collegamento alle pareti ortogonali ed anche (in concomitanza 
o no) solai non ben ammorsati alla parete stessa, che quindi possono essere 
soggetti a sfilamento dalla parte opposta rispetto alla parete stessa. Infatti tali 
spinte orizzontali localizzate e una snellezza eccessiva delle pareti possono 
indurre l’attivazione di tale meccanismo di collasso. La flessione verticale può 
coinvolgere uno o più livelli della parete, in relazione al grado di collegamento ai 
diversi orizzontamenti.  
 
Alla luce di tali considerazioni, per l’edificio in esame l’individuazione della 
possibile formazione di questo cinematismo è giustificata dal fatto che il solaio di 
copertura (ordito in direzione ortogonale alla parete), essendo dotato di soletta 
collaborante e gronda in c.a., fornisce un buon grado di vincolo in testa, ed allo 
stesso tempo il solaio del piano primo (ordito anch’esso nella direzione ortogonale 
alla parete) non è ben collegato alle murature. Quest’ultimo potrebbe quindi 
essere soggetto a sfilamento dalla parte opposta rispetto alla parete considerata, 
agendo con una notevole spinta orizzontale localizzata. In Figura 3.75 è riportato 
il prospetto della parete in questione. 
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Figura 3.75 – Parete oggetto di verifica a flessione verticale. 
 
 
Figura 3.76 – Risultati della verifica a flessione verticale della parete. 
 
Poiché la porzione muraria considerata poggia a terra, bisognerà tener conto solo 
della prima verifica. La Figura 3.76 mostra il valore ottenuto ed evidenzia come 
la verifica risulti abbondantemente soddisfatta. In Figura 3.77 invece è 
rappresentata una vista assonometrica del modello tridimensionale con la 
formazione del meccanismo in atto. 
 
Figura 3.77 – Vista assonometrica con formazione del meccanismo di flessione verticale della parete 
(in viola). 
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3.8 Valutazione dell’indice di rischio 
 
In base alle indicazioni della legge n°77/2009, delle OPCM 3779 e 3790, nella 
valutazione degli edifici esistenti, è necessaria la determinazione dell’Indicatore 
di Rischio Sismico, grazie al quale si stabilisce in modo estremamente sintetico e 
univoco il comportamento sismico di una struttura.  
L’Indicatore di Rischio Sismico (IR) allo Stato Limite di Salvaguardia della Vita, è 
definito dal seguente rapporto: 
 
IR = (PGACLV/PGADLV) 
 
La capacità della struttura di far fronte all’azione sismica, sarà tanto maggiore 
quanto più l’Indicatore di Rischio Sismico assumerà valori elevati. Al 
raggiungimento del valore unitario del rapporto, la capacità della struttura 
eguaglia quella richiesta. 
Nei paragrafi 3.6.2.1 e 3.6.3.1, in cui vengono studiate ipotesi di interventi sulla 
struttura al fine di migliorarne il comportamento sismico, tale fattore è già stato 
introdotto con il nome di parametro di sicurezza in termini di accelerazione (αu). I 
valori di questo parametro e gli incrementi percentuali rispetto allo stato attuale, 
per ogni intervento proposto, sono riportati in Tabella 3.21. 
Di seguito questi parametri vengono diagrammati al fine di un confronto sia 
rispetto allo stato attuale che alla formazione del meccanismo locale. E’ da notare 
che sono rappresentati solo i valori relativi agli interventi considerati validi e più 
significativi. Si sottolinea ancora una volta come l’intervento di realizzazione 
delle tamponature, per il quale si rimanda al paragrafo 3.6.2.1, risulti il più 
efficace anche in termini di incremento della sicurezza per l’indice di rischio. La 
formazione del meccanismo locale di flessione semplice del pannello, per il quale 
si rimanda al paragrafo 3.6, mostra di avere un indice di rischio decisamente 
accettabile e confrontabile con quello che assume la struttura a livello globale con 
la realizzazione dei tamponamenti. Ciò significa che la formazione di tale 
meccanismo avviene quasi in concomitanza con il raggiungimento dello Stato 
Limite di Salvaguardia della Vita dell’intero edificio, permettendo così di sfruttare 
tutte le risorse disponibili. 












In questo lavoro è stato studiato il comportamento strutturale del padiglione 
Kraepelin, edificio appartenente al complesso ospedaliero di Volterra. Si tratta di 
un fabbricato su due livelli costruito agli inizi del ‘900, in muratura portante 
disordinata. Partendo da una prima analisi sotto l’effetto dei carichi statici, 
effettuata alla luce delle vecchie normative, emerge che l’edificio è in grado di 
rispettare i requisiti richiesti. Passando invece ad un’analisi secondo le normative 
vigenti (NTC’08), si riscontrano gravi carenze, fino al 150% negli elementi più 
sollecitati. Successivamente è stata condotta un’analisi statica non lineare, 
realizzando un modello a macroelementi, utilizzando quindi la schematizzazione a 
telaio equivalente ed implementando l’analisi con l’ausilio del software 3muri. La 
struttura allo stato attuale supera la capacità di spostamento massimo richiesto, ma 
la verifica in termini di forza ha luogo solo con un fattore di struttura troppo 
elevato. E’ allora stata proposta una serie di interventi atti a migliorare la 
sismoresistenza dell'edificio. Attraverso l’irrigidimento dei solai del primo 
impalcato, che realizzano il collegamento delle pareti al livello del piano, 
altrimenti non garantito dalla situazione attuale di solai deformabili non 
adeguatamente ammorsati, si ottiene una migliore distribuzione dell’azione 
sismica sui maschi murari. Tuttavia questo contributo non è sostanziale. 
Ipotizzando invece l’incatenamento delle pareti in direzione longitudinale, 
aumenta il grado di collegamento che il solaio esercita tra i nodi di incidenza nel 
piano della parete. Questi elementi forniscono inoltre un notevole incremento di 
resistenza a pressoflessione delle fasce, ovvero gli elementi più sollecitati allo 
stato attuale. Si riesce così a fornire un notevole incremento di resistenza a taglio 
globale (23,7%), senza aggiungere massa e quindi rigidezza al sistema; tuttavia si 
ha anche una perdita della disponibilità specifica di spostamento (31,2%), ma la 
verifica risulta comunque soddisfatta. Con un intervento di tamponatura di vani 
già chiusi in maniera strutturalmente inefficace, si riesce ad ottenere un 
incremento della resistenza a taglio globale del 48,5% a fronte di una perdita di 
disponibilità specifica di spostamento del solo 5,8%. Il fattore di struttura scende 




notevole incremento di resistenza alle azioni orizzontali. La concentrazione dei 
vani in un’area circoscritta dell’edificio tuttavia comporta uno spostamento del 
baricentro delle rigidezze che è causa dell’instaurarsi di movimenti torsionali nella 
struttura. Questo effetto tuttavia non risulta preponderante rispetto ai benefici 
apportati dall’intervento in termini di forza. Sono state analizzate infine 
combinazioni dell’intervento di tamponatura con l’irrigidimento dei soli solai 
prima o del solo incatenamento. Entrambe queste soluzioni si rivelano 
insoddisfacenti dal punto di vista della capacità di spostamento della struttura, che 
non risulta più soddisfatta. I movimenti torsionali divengono preponderanti, tanto 
che l’asse debole passa ad essere quello trasversale (contrariamente a quanto 
accade sia per lo stato attuale che per le altre ipotesi di intervento).  
E’ stato inoltre condotto uno studio parametrico, al fine di individuare i tempi di 
ritorno dell'azione sismica in grado di condurre la struttura allo stato limite di 
salvaguardia della vita in funzione di un moltiplicatore delle resistenze della 
muratura (fm; τ) e per diversi valori dei moduli elastici del materiale (E; G). Allo 
stato attuale per l’edificio si ottiene un valore del TR, in termini di capacità, di 158 
anni. La realizzazione delle tamponature si presenta come l’intervento migliore 
anche in combinazione con un incremento delle resistenze. Per un valore unitario 
del moltiplicatore, la struttura attinge ad un valore del TR di 616 anni. Per 
soddisfare la verifica tale intervento andrebbe abbinato ad un incremento delle 
resistenze del 40%, valore per il quale la struttura avrebbe un TR in termini di 
capacità di 949 anni, soddisfacendo la verifica prevista dalla normativa per lo 
SLV di una struttura strategica come il padiglione ospedaliero in esame. Il 
raggiungimento della verifica è realizzabile in termini tecnici, tuttavia sussiste la 
problematica, più che altro di carattere economico, nell’esecuzione di un 
intervento di rinforzo globale di tutti gli elementi, soprattutto in relazione alla 
modesta importanza storico-culturale del fabbricato. 
Con la sola realizzazione delle tamponature inoltre, assumendo un fattore di 
confidenza FC=1, ottenibile con indagini in situ esaustive, si potrebbe 
raggiungere un TR in termini di capacità di 788 anni. L’incatenamento e la sua 




parità di moltiplicatore delle resistenze. L’ipotesi di irrigidimento dei solai risulta 
quindi la meno efficace.  
Con il metodo dell’analisi cinematica lineare, infine, emerge che la verifica di 
ribaltamento semplice per un pannello murario non risulta soddisfatta. Facendo 
però una valutazione dell’indice di rischio, quindi mettendo in atto un controllo in 
termini di accelerazione, emerge che il valore ottenuto nel caso di realizzazione 
delle tamponature e quello che si ha per il meccanismo locale, differiscono solo 
del 3%. Ciò denota che la formazione di tale meccanismo avviene in 
concomitanza con il raggiungimento dello Stato Limite di Salvaguardia della Vita 
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    DESCRIZIONE SINTETICA DELL’UNITÀ STRUTTURALE
 
L’edificio (Presidio n°8°-8b), è costituito da due unità strutturali, una in muratura l’altra 
prefabbricata. 
L’unità in muratura KRA-U1 si sviluppa su due piani fuori terra (piano terra, primo piano) 
ed è interamente in muratura con struttura formata da pietra sbozzata con spigoli, mazzette 
e ricorsi in mattoni e pietra squadrata, mentre l’unità in c.a.p. KRA-U2 si sviluppa su un 
unico piano. 
Dai sopralluoghi condotti, anche con l’ausilio di termocamera, emerge una configurazione 
planimetrica regolare, disposizione regolare delle aperture nelle pareti, buona qualità del 
materiale con buono stato conservativo. 
L’analisi dei risultati emersi da una prima indagine storico-critica, porta a concludere che 
l’organismo resistente della costruzione coincide con quello originario di progetto, dato 
che non sono stati effettuati ampliamenti e sopraelevazioni. 
L’edificio KRA-U1 ha una conformazione planimetrica rettangolare: il parametro β1, che 
nel caso in esame è uguale a 75 e comporta l’inserimento dell’edificio in classe B. 
La copertura risulta essere a padiglione con struttura portante in legno. 
Relativamente all’analisi della distribuzione delle masse in elevazione, emerge l’assenza di 




   logge  e  ballatoi  esterni;  inoltre,  sulla  base  del  rilievo  effettuato,  l’edificio  si  può 
considerare “regolare” in altezza dato che non sono state riscontrate variazioni significative 
dello spessore della sezioni muraria lungo tutto il loro sviluppo verticale. 
Le unità strutturali in esame si sviluppano su più livelli e la costruzione in esame è posta ad 
una quota altimetrica maggiore rispetto ai presidi ospedalieri come Lombroso, Zani, Verga. 
La  valutazione  del  sistema  resistente  (efficacia  del  collegamento  fra  pareti  ortogonali 
interne ed esterne con relative ammorsature tale da assicurare il comportamento scatolare 
della struttura), viene presunta buona vista la mancanza di fessurazioni tra murature esterne 
ed interne. Tutti i sistemi resistenti verticali si estendono per tutta l’altezza della 
costruzione. (D.M. 14/1/2008 par.7.2.2). 
 
-    Volumetria complessiva edificio  9044 mc; 

















































SCHEDA SINTETICA DI RILIEVO DELL’UNITÀ STRUTTURALE 
 
Az. USL (1) ASL5 PISA 
Presidio (2) ASL 5 PISA - VOLTERRA 
Complesso Edilizio (3) 
ASL 5 PISA – VOLTERRA- ED.KRAEPELIN - FARMACIA 
OSPEDALIERA 
Unità Strutturale (4) Unità strutturale in muratura: KRA-U1  unità strutturale in cap: KRA-U2 
Indirizzo Borgata San Lazzaro 
Coordinate geografiche Latitudine: 43°24'9.53"N            Longitudine: 10°52'23.35"E 
Anno di costruzione Prima del 1900 
Data del rilievo 18-04-2011 








1. Prospetti esterni di fronte (5) S   
2. Prospetti esterni di lato (5) S   
3. Elementi di interesse in esterno (6) S   
4. Locali interni più importanti (7) S   
5. Volte ed archi interni (8) S   
6. Solai (9) S   
7. Copertura (10) S   
8. Scale (11) S   
9. Locali interrati (12)  N  
10. Dissesti (13)  N  






1. Verifica globale di congruenza con la documentazione (15) 
2. Lunghezze in esterno (16) 
3. Lunghezze o diagonali di locali interni e corridoi (17) 
4. Spessori di murature o dimensioni di pilastri (18) 
5. Altezze di interpiano 









1. Individuazione dei corpi di fabbrica S   
2. Individuazione di corti e spazi aperti S   
3. Individuazione di ampliamenti in pianta (19) S   
4. Individuazione di aggetti (20) S   
5. Individuazione di sopraelevazioni (21)  N  
(22) 6. Individuazione edifici adiacenti o circostanti S   
7. Scale o ascensori realizzati in epoche successive  N  
8. Presenza e localizzazione di archivi e biblioteche  N  







ESAME DI DETTAGLIO 
(**) 
(DA ESEGUIRE AD OGNI 
PIANO) 
1. Tipologia della struttura verticale (25) 
2. Tipologia e orditura dei solai e delle volte (26) 
3. Presenza di orizzontamenti sfalsati (mezzanini, ecc.) 
4. Tipologia e orditura della copertura (27) 
5. Tipologia e localizzazione di scale e ascensori 
6. Presenza di giunti strutturali e loro dimensione 
7. Tipologia tramezzi 
8. Tipologia tamponamenti 
9. Individuazione di balconi, controsoffitti e comignoli 
10. Stato delle finiture e degli impianti (28) 












ESAME DEI DISSESTI (**) 
1. Dissesti alle murature (29)  N  
2. Dissesti a travi, pilastri e setti in c.a. (29)  N  
3. Dissesti ai solai (29)  N  
4. Dissesti alle volte (29)  N  
5. Dissesti ai tramezzi (29)  N  
6. Dissesti ai tamponamenti (29)  N  






1. Murature o pilastri in falso  N  
2. Ammorsamenti non corretti tra murature ortogonali                         non 
rilevabili 

































































DOCUMENTAZIONE FOTOGRAFICA PROSPETTI ESTERNI 
(massimo due pagine prospetti esterni) 
 










































Foto 7 Foto 8





































DOCUMENTAZIONE FOTOGRAFICA VISTE INTERNE 
(massimo due pagine viste interne) 
 














Foto 15 Foto 16
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PARAMETRO CLASSE PUNTEGGIO PESO 
1 – Tipo ed organizzazione del sistema resistente C 20 1,0 
2 – Qualità del sistema resistente A 0 0.25 
3 – Resistenza convenzionale D 45 1.5 
4 – Posizione edificio e fondazioni A 0 0.75 
5 – Orizzontamenti B 5 1 
6 – Configurazione planimetrica B 5 0.5 
7 – Configurazione in elevazione A 0 1 
8 – D max murature A 0 0.25 
9 – Copertura C 25 0.50 
10 – Elementi non Strutturali B 0 0.25 
11 – Stato di fatto A 0 1 
 
 
- CALCOLO DEL’INDICE DI VULNERABILITA’:  
 Il punteggio totale si ottiene dalla somma pesata dei punteggi dei 
singoli parametri della scheda di secondo livello 
 
Vtot = ∑ Vi *Pi =(20*1,0)+(45*1.5)+(5*1)+(5*0.5)+(25*0.5)= 107,50 
 
- CALCOLO DEL’INDICE DI VULNERABILITA’ IN SCALA 
COMPRESA TRA ( 0 E 100) 
 





























    
        NUMERO PRESIDIO: 8 a 
SCHEDA SAVE
Az. USL 5 PISA    PRESIDIO OSPEDALIRO VOLTERRA 





Sezione 1  - INPUT dati generali
Caratteristiche di piano Totale Area di muratura nelle due direzioni
massa agg. Vres_X 1206 KN dir X 24,276 mq
Altezza interpiano 4,4 m 0 dir Y 22,078 mq
peso spec. muratura 19 KN/mc Vres_Y 1015 KN
p. solaio 5,17 KN/mq
carichi acc. solaio 0,5 KN/mq W (per valutaz. Massa)
coeff. riduz. accident. 0 Wtot (kg) 5621 KN 3462,242275 KN
peso di solaio 
per unità di superficie
(comprensivo degli 
accidentali e delle 
tramezzature)
5,17 KN/mq
Sezione 2  - INPUT dati pareti "omogene"
           Per Parete Muraria si intende una parete omogenea sia in termini 
           di caratteristiche meccaniche che di forature (finestre, porte, etc.) presenti
dir parete Pareti murarie Coeff (% piena) Lungh. (m) spess. (m) τ k  (KN/mq) σ k  (KN/mq) N° aperture H fascia inf H fascia sup A inf. Sol (mq) snellezza coeff. sn. τ k corr  (KN/mq)
X Parete 1 1 5,65 0,45 33 800 0 0 0 5,81 0,7787611 1,478792104 33
X Parete 2 0,479166667 2,88 0,45 33 800 1 0 1,23 2,07 4,7235404 0,112390589 3,708889433
X Parete 3 1 5,18 0,45 33 800 0 0 0 5,16 0,8494208 1,315023279 33
X Parete 4 0,85840708 5,65 0,45 33 800 1 0 2,3 18,98 1,2310587 1,261236384 33
X Parete 5 1 5,18 0,45 33 800 0 0 0 17,21 0,8494208 1,884034636 33
X Parete 6 1 5,65 0,4 33 800 0 0 0 19,77 0,7787611 2,26433401 33
X Parete 7 1 5,18 0,45 33 800 0 0 0 20,45 0,8494208 2,026702162 33
X Parete 8 1 5,65 0,4 33 800 0 0 0 20,3 0,7787611 2,290884663 33
X Parete 9 1 1,58 0,4 33 800 0 0 0 9,42 2,7848101 0,428542586 14,14190533
X Parete 10 1 3,8 0,4 33 800 0 0 0 9,23 1,1578947 1,151492269 33
X Parete 11 0,82300885 5,65 0,45 33 800 1 0,9 1,3 13,7 1,2795699 1,080456342 33
X Parete 12 1 4,25 0,45 33 800 0 0 0 4,52 1,0352941 1,026449622 33
X Parete 13 0,736842105 3,8 0,45 33 800 1 0,9 1,3 3,61 1,9047619 0,492189681 16,24225948
Y Parete 14 0,673913043 18,4 0,45 33 800 6 0,9 1,3 12,72 1,5752688 0,65499599 21,61486767
Y Parete 15 0,701986755 12,08 0,45 33 800 3 0 2,3 24,72 1,3556454 1,039866969 33
Y Parete 16 0,857819905 6,33 0,45 33 800 1 0 2,3 13,37 1,13856 1,185867927 33
Y Parete 17 0,731843575 8,95 0,4 33 800 2 0 2,3 20,61 1,3269114 1,133882601 33
Y Parete 18 0,834254144 5,43 0,45 33 800 1 0 2,3 13,71 1,2922317 1,073920085 33
Y Parete 19 0,673913043 18,4 0,45 33 800 6 0,9 1,3 16,7 1,5752688 0,687727693 22,69501388
Caratteristiche dei differenti tipi di muratura
Sezione 1  - INPUT dati generali
Caratteristiche di piano Totale Area di muratura nelle due direzioni
massa agg. Vres_X 1783 KN dir X 24,4775 mq
Altezza interpiano 4,46 m 0 dir Y 24,0295 mq
peso spec. muratura 19 KN/mc Vres_Y 1558 KN
p. solaio 7,22 KN/mq
carichi acc. solaio 3 KN/mq W (per valutaz. Massa)
coeff. riduz. accident. 0,6 Wtot (kg) 6900 KN 6746,746015 KN
peso di solaio 
per unità di superficie
(comprensivo degli 
accidentali e delle 
tramezzature)
9,02 KN/mq
Sezione 2  - INPUT dati pareti "omogene"
           Per Parete Muraria si intende una parete omogenea sia in termini 
           di caratteristiche meccaniche che di forature (finestre, porte, etc.) presenti
dir parete Pareti murarie Coeff (% piena) Lungh. (m) spess. (m) τ k  (KN/mq) σ k  (KN/mq) N° aperture H fascia inf H fascia sup A inf. Sol (mq) snellezza coeff. sn. τ k corr  (KN/mq)
X Parete 1 0,786856128 5,63 0,5 33 800 1 0,9 1,36 5,81 1,335652233 1,839662966 33
X Parete 2 0,513888889 2,88 0,45 33 800 1 0 1,29 2,07 4,419430471 0,246612358 8,138207817
X Parete 3 0,766990291 5,15 0,5 33 800 1 0,9 1,36 5,16 1,456348293 1,629434319 33
X Parete 4 1 5,63 0,55 33 800 0 0 0 18,81 0,792184725 3,979981193 33
X Parete 5 0,805825243 5,15 0,55 33 800 1 0 2,36 18,81 1,386651367 1,99224069 33
X Parete 6 1 5,63 0,4 33 800 0 0 0 19,56 0,792184725 4,517662754 33
X Parete 7 1 5,15 0,5 33 800 0 0 0 20,22 0,866019417 3,863227155 33
X Parete 8 1 5,63 0,4 33 800 0 0 0 20,01 0,792184725 4,538135664 33
X Parete 9 1 1,58 0,45 33 800 0 0 0 9,4 2,82278481 0,606580036 20,01714118
X Parete 10 0,735449735 3,78 0,5 33 800 1 0 2,36 9,11 1,885394542 1,197498453 33
X Parete 11 0,824175824 13,65 0,45 33 800 2 0,9 1,36 21,53 0,929090909 2,57715791 33
Y Parete 12 0,673558215 18,38 0,5 33 800 5 0,9 1,36 12,72 1,408660107 0,851719542 28,1067449
Y Parete 13 0,72796518 18,38 0,45 33 800 5 0 2,36 38,07 1,31630721 1,31851849 33
Y Parete 14 0,776536313 8,95 0,4 33 800 2 0 2,36 20,66 1,281077995 2,314850301 33
Y Parete 15 1 5,43 0,45 33 800 0 0 0 13,69 0,821362799 4,532337304 33
Y Parete 16 0,56043956 2,73 0,5 33 800 1 0 1,29 1,86 4,279437537 0,205839342 6,792698297
Y Parete 17 0,582664526 6,23 0,5 33 800 2 0,9 1,36 4,11 2,160606061 0,98170414 32,39623663
Y Parete 18 0,851537646 9,43 0,5 33 800 1 0 1,29 10,68 0,925185916 2,529158784 33
Caratteristiche dei differenti tipi di muratura
Sezione 4 - Riepilogo Resistenze ai differenti piani
Resistenza a Taglio della muratura
P. Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6°
Vx_tot 1783 1206 0 0 0 0 0 KN
Vy_tot 1558 1015 0 0 0 0 0 KN
Rotture
schiacc. 0 0 0 0 0 0 0
Sezione 5 - Caratteristiche di Regolarità della Struttura
1 Irregolarità geometrica della struttura, a giudizio dell'Utente
(Valore che l'utente deve assegnare in base alla regolarità posseduta dalla struttura)
1 Irregolarità di Rigidezza e/o di resistenza in pianta. 
(Valore che l'utente deve assegnare in base alla regolarità posseduta dalla struttura)
2,0 Coefficiente di duttilità assegnato ai maschi murari.
Sezione 6 - Calcolo forze statiche equivalenti
coeff. riduttivo rigidezza struttura 0,5
Calcolo forze statiche equivalenti
numero di piani 2 γ  = hi * Σ Wi / Σ(Wi * hi)
piano Wi h interp (m) hi (m) gamma i acc /g Fi Taglio V
P.Terra 6747 4,46 4,46 0,74930261 1 5055 10209
1° P 3462 4,4 8,86 1,488524916 1 5154 5153,633891 dir X dir Y
2° P 0 0 8,86 1,488524916 1 0 0 0,48466449 0,48741
3° P 0 0 8,86 1,488524916 1 0 0
4° P 0 0 8,86 1,488524916 1 0 0
T periodo proprio
5° P 0 0 8,86 1,488524916 1 0 0
6° P 0 0 8,86 1,488524916 1 0 0 dir X dir Y
Σ Wi 10208,9883 0,68541909 0,6893019
Σ (Wi * hi) 60765,95378
Sezione 7 - Calcolo Accelerazioni Spettrali
Accelerazione spettrale
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano
Vres/V1g Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6°
dir X 0,175 0,234
dir Y 0,153 0,197
Sezione 8 - Calcolo del coefficiente αdut
coeff. Ri per la valutazione automatica della Regolarità strutturale in altezza Coeff. riduttivo dovuto all'irregolarità di resistenza in altezza (qrid 1b ) 
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano
Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6° Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6°
dir X 0,746 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 dir X 0,799 0,900 0,900 0,900 0,900 0,900 0,900
dir Y 0,775 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 dir Y 0,810 0,900 0,900 0,900 0,900 0,900 0,900
Prodotto dei coeff riduttivi (qrid 1b *qrid 2 *qrid 3 ) Valori di duttilità come ottenuti dalle analisi, e per tanto anche minori dell'unità
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano
Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6° Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6°
dir X 0,799 0,900 0,900 0,900 0,900 0,900 0,900 dir X 1,597 1,800 1,800 1,800 1,800 1,800 1,800
dir Y 0,810 0,900 0,900 0,900 0,900 0,900 0,900 dir Y 1,620 1,800 1,800 1,800 1,800 1,800 1,800
Limitazione dei valori di duttilità imponendo che: 1 <= α dut
Calcolo del Coefficiente di DUTTILITA'  αDUT Coeff di DUTTILITA'  αDUT - da utilizzare nel calcolo seguente
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano
T periodo proprio - Fessurata
Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6° Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6°
dir X 1,597 1,800 1,800 1,800 1,800 1,800 1,800 dir X 1,597 1,800 1,800 1,800 1,800 1,800 1,800
dir Y 1,620 1,800 1,800 1,800 1,800 1,800 1,800 dir Y 1,620 1,800 1,800 1,800 1,800 1,800 1,800
Sezione 9 - Calcolo Accelerazioni al Suolo (PGA)
smorzamento della struttura 5 %
Tipo di terreno c
Integrità della muratura da considerare f
Coefficienti utilizzati Periodo Proprio in dir. X 0,68541909 dirX
Sa = PGA * αPM * αAD * αDS * (1/αDUT) Periodo Proprio in dir. Y 0,68930185 dirY
dir x dir y
αPM  coeff. partecipazione modale ( 1 per edif ad 1 piano, 0.9 per edif 2 piani, 0.8 più piani) 0,9 αPM  0,9
αAD amplificazione spettrale 1,8237017 αAD 1,813429
αDS coeff. che tiene conto delle capacità dissipative delledificio. 1 αDS 1
αDUT coeff. di duttilità che tiene conto della presenza di una certa duttilità strutturale αDUT 
(valore definito nella sezione precedente)
Coefficiente parziale per la trasformazione da Accelerazione spettrale in PGA 1,6413 1,6321
PGA
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano
Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6° minimo piano
dir X 0,170 0,257 0,170 Terra dir X
dir Y 0,151 0,217 0,151 Terra dir Y
L'accelerazione al suolo (PGA) 
che mette in crisi il Terra piano in dir Y ,
e quindi la struttura, è pari a:
0,151 g
Sezione 10 - Calcolo Periodo di Ritorno  
       Determinazione accelerazioni su suolo rigido (PGA su roccia = ag)
Accelerazione di ancoraggio 1,25
dello spettro
ag  -  (PGA su roccia)
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano
Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6° minimo piano
dir X 0,136 0,205 0,136 Terra dir X
dir Y 0,121 0,174 0,121 Terra dir Y
L'accelerazione al suolo (PGA) 
che mette in crisi il Terra piano in dir Y ,
e quindi la struttura, è pari a:
0,121 g
Il periodo di ritorno sarà quindi: α K α K
T =  K * e ^[α * ln (ag)] 2,746518674 233208,8321 2,7773313 120976,53
(media) (media + deviazione standard)
cod. ISTAT Comune Periodo di ritorno Periodo di ritorno
9050039 VOLTERRA 708 344
Sezione 11 - Livello Prestazionale: Operatività 
Deformazione imposta 0,003
Rigidezza K (kN/m)
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano
K Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6°
dir X 199464 178438 0 0 0 0 0
dir Y 199592 167090 0 0 0 0 0
Taglio resistente
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano
Vres Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6°
dir X 2669 4743 0 0 0 0 0
dir Y 2671 4441 0 0 0 0 0
PGA  = PGAslu   con αdut = 1
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano
Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6°
dir X 0 0
dir Y 0 0
Accelerazione Spettrale - limite di Operatività
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano
Vres/V1g Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6°
dir X 0,261 0,920
dir Y 0,262 0,862
Conversione in PGA per il livello prestazionale dell'Operatività
Coefficienti utilizzati
Sa = PGA * αPM * αAD * αDS * (1/αDUT)
αPM  coeff. partecipazione modale ( 1 per edif ad 1 piano, 0.9 per edif 2 piani, 0.8 più piani) 0,9 αPM  0,9
αAD amplificazione spettrale 1,8237017 αAD 1,813429
αDS coeff. che tiene conto delle capacità dissipative delledificio. 1 αDS 1
αDUT,j = p2 coeff. di duttilità di piano - comprensivo del coeff qrid 2 che tiene conto dell' irregolarita di rigidezza in pianta 1 αDUT 1
(valore che può essere definito sulla base della sezione precedente)
1,0 Coefficiente di duttilità degli elementi allo stato prestazionale di Operatività
Coefficiente trasformazione Accelerazione spettrale in PGA : 1,6413 1,6321
dir X dir Y
PGA  
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano
Vres/V1g Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6°
dir X 0,159 0,561
dir Y 0,160 0,528
PGA  per il livello prestazionale: Operatività
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano
Vres/V1g Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6° minimo piano
dir X 0,106 0,143 0,106 Terra dir X
dir Y 0,093 0,121 0,093 Terra dir Y
L'accelerazione al suolo (PGA) 
che mette in crisi il piano Terra dir Y ,
e quindi la struttura, è pari a:
0,093 g
Sezione 12 -  Calcolo Periodo di Ritorno per mantenimento dell' Operatività
    Accelerazione su roccia, al limite dell'Operatività
Accelerazione di ancoraggio 1,25
dello spettro
ag  (accelerazione su roccia) - livello preastzionale: Operatività
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano
Vres/V1g Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6° minimo
dir X 0,085 0,114 0,085 #RIF! dir X
dir Y 0,075 0,097 0,075 #RIF! dir Y
L'accelerazione sul suolo rigido (PGA su roccia) 
che provoca il danneggiamento del piano #RIF!   in dir Y è : 0,075 g
Il periodo di ritorno sarà quindi: α K α K
T =  K * e ^[α * ln (ag)] 2,746518674 233208,8321 2,7773313 120976,526
(media) (media + deviazione standard)
cod. ISTAT Comune Periodo di ritorno Periodo di ritorno





Andreini M., De Falco A., Formisano A., Giresini L., Sassu M. (2013) The 
historic centre of San Pio delle Camere under 2009 Abruzzo earthquake (Italy): 
survey campaign and seismic vulnerability estimation. 
 
Andreini M., De Falco A., Giresini L., Sassu M. (2013) Relazioni tecniche e 
divulgative di utilizzo delle tecniche sperimentali sulle murature: prova di taglio-
compressione su pannelli contrapposti e prova di compressione diagonale. 
Prodotto finale della ricerca UNIPI–02. Università di Pisa, DESTEC 
(Dipartimento di Ingegneria dell’Energia, dei Sistemi, del Territorio e delle 
Costruzioni ). 
 
Beconcini M. L. (1999) Le Costruzioni in Muratura, appunti per il corso di 
costruzioni in zona sismica, TEP. 
 
Beconcini M. L. (2009) Costruzioni in zona sismica, Plus Edizioni. 
 
Bellucci G. (2012) Indagini numerico-sperimentali sulla risposta sismica 
dell'edificio ospedaliero Livi di Volterra. Tesi di Laurea, Università di Pisa, 
Facoltà di Ingegneria, relatori: Prof. Ing. M. Sassu, Ing. A. De Falco, Ing. M. 
Andreini. 
 
Casapulla C., Maione A., Argiento L.U., Formisano A., Landolfo R. (2014) 
Comparison between a simplified approach and pushover analysis for a case study 
of Masonry building in Naples. Boğaziçi University publishing, Istanbul. 
 
Castiglia R. (2013) Ospedale psichiatrico di Volterra. Spazi della follia. 
 
Cattari S., Curti E., Galasco A., Resemini S. (2005) Analisi sismica lineare e non 




Comune di Volterra (2014) Piano Attuativo Poggio alle Croci (Schema Direttore 
SD5 - Area di Trasformazione AT-PA10) sul recupero del Complesso Edilizio 
dell'area dell'ex ospedale psichiatrico. Sistema informativo territoriale. 
 
Consiglio Nazionale delle Ricerche (2014) Istruzioni per la Valutazione 
Affidabilistica della Sicurezza Sismica di Edifici Esistenti. Roma - CNR. 
 
Coordinamento regionale prevenzione sismica (2012) Aggiornamento della 
classificazione dei comuni della regione Toscana. Relazione tecnica illustrativa. 
 
Crimi R. (2014) Comportamento sismico di edifici ospedalieri in muratura del 
plesso di Volterra. Tesi di Laurea, Università di Pisa, Facoltà di Ingegneria, 
relatori: Prof. Ing. M. Sassu, Ing. A. De Falco, Ing. M. Cinotti. 
 
Dolce M., Moroni C. (2005) La valutazione della vulnerabilità e del rischio 
sismico degli edifici pubblici mediante le procedure VC (vulnerabilità c.a.) e VM 
(vulnerabilità muratura). Dipartimento di Strutture, Geotecnica, Geologia 
applicata all’ingegneria, Università degli Studi della Basilicata, Potenza. 
 
Ferrini M., Melozzi A., Pagliazzi A., Scarparolo S. (2004) Rilevamento della 
vulnerabilità sismica degli edifici in muratura. Direzione Generale delle Politiche 
Territoriale e Ambientali Settore - Servizio Sismico Regionale. 
 
Foraboschi P. (2006) Consolidamento statico e adeguamento sismico. 
Dipartimento di Costruzione dell’Architettura, Università IUAV di Venezia. 
 
Galasco A., Frumento S. (2011) Analisi sismica delle strutture murarie. Sistemi 
editoriali, Gruppo editoriale Simone, Napoli. 
 
Lagomarsino S. (2006) Le indagini per la conoscenza nella valutazione della 




Lagomarsino S., Cattari S. (2014) Verifica sismica di edifici esistenti in muratura: 
validazione dei metodi di analisi non lineare su un caso studio. INGENIO sistema 
integrato di informazione per l’ingegnere, numero 4. 
 
Lenzi F. (2012) Analisi sismiche di edifici in muratura: confronto tra metodi 
semplificati con applicazione a un caso studio. Tesi di Laurea, Università di Pisa, 
Facoltà di Ingegneria, relatori: Prof. Ing. M. Sassu, Ing. A. De Falco, Ing. M. 
Andreini. 
 
Scabia L. (1910) Il Frenocomio di S. Girolamo in Volterra 1888-1910, 
Stabilimento Tipografico A. Carnieri, Volterra. 
 
Sta Data, Documento di validazione di 3Muri. 
 





NTC 2008 – Norme Tecniche per le Costruzioni 2008 (D.M. 14 Gennaio 2008) 
 
Circolare 2 Febbraio 2009, n. 617 – Istruzioni per l’applicazione delle “Nuove 
norme tecniche per le costruzioni” di cui al D.M. 14 Gennaio 2008. 
 
Eurocodice 8: Design of structures for earthquake resistant. Part 1: General 
rules, seismic action and rules for buildings, 2003. 
 
 
 
 
 
 
BIBLIOGRAFIA 
205 
 
SITI INTERNET 
 
www.spazidellafollia.eu/it/complesso-manicomiale/ospedale-psichiatrico-di-volterra 
 
www.protezionecivile.gov.it/ 
 
www.ingvterremoti.com 
 
www.stadata.com 
 
www.faresismica.net 
 
